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柔らかい表層地盤を通過し地表面に対してほぼ垂直に入射されることに起因する。S 波には SV 波
と SH 波の 2 種類が存在し，震源位置と観測点ならびに対象とする構造物の架構形式によっては，
SV 波ならびに SH 波がそれぞれ卓越した入力が構造物の主たる架構面に作用することも考えられる。
また，S 波の後に観測される比較的長周期の地震波は，S 波が早期に地表面に到達した際に生じる表


































 地震動の多次元性を考慮した現状の簡易的な応答評価手法として，SRSS 法（Square Root of Sum of 
the Squares），CQC 法(=Complete Quadratic Combination)が存在し，さらに，地動主軸を仮定した
Penzien-Watabe モデルに基づき多次元入力地震動の相関性を考慮した応答評価法として CQC 法を拡
張した CQC3 法(=Complete Quadratic Combination with 3components)も挙げられる。それぞれの応答評
価手法の特徴は次のようにまとめられる。 














図 1-2 SRSS 法による応答評価法の概要 
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考慮すべきである。図 1-2 では，上記で説明した SRSS 法の概要を図に示した。 







CQC3 法を提案している。CQC3 法では，地動主軸を仮定した Penzien-Watabe モデルに基づいて，多















































ると期待される。このような問題を“極限外乱問題”(Critical excitation method )という。 
 構造物にとって極限外乱問題に基づいて得られる最悪な入力地震動の生起可能性については，周
辺地盤構造や，波動伝播等の高度な工学的判断の下で詳細な検証が必要であり，議論の余地が存在


































impulse response function critical excitation  
図 1-4  Drenick が提示した単位衝撃応答関数とその鏡像としての極限外乱  
 
多次元入力に関する既往の研究 
地震動の多成分同時入力に関する既往研究としては, 次のようなものが挙げられる。Smeby， Der 




間の相関を考慮可能な方法であり，CQC 法を拡張したものとして CQC3 法と呼称される。 




答評価法と CQC3 法による応答評価について，水平 2 方向入力を受ける橋梁構造物の柱に作用する
曲げモーメント応答について詳細な比較を行い，CQC3 法による応答評価の優位性を示している。
また，Lopez と Chopra ら(2000)は，3 つの無次元パラメターについて CQC3 法と SRSS 応答評価法に
よる両者の違いについて考察を行い，両者の方法によって計算される応答の比率（CQC3 法による最







































最適配置問題の本質を著書" Building control with passive dampers - Optimal performance-based 
design for earthquakes"（2009）に取りまとめている。 Singh, M.P., Moreschi, L.M. (2001,2002)，
Lavan, O., Levy, R.ら(2004,2005)は，ラグランジュ乗数法に基づいた最適配置問題を展開している。













































として，Moore (1966)は区間解析法の概念を提唱している。また，Alefeld, Herzberger (1983)により区
間変数同士の四則演算法則(Interval arithmetic)を利用した区間解析法を固有値問題のばらつき解析に
適用する手法が提示されている。Alefeld らの先駆的功績により，Interval arithmetic を用いた区間解析
法は，構造物の静的変位や動的応答のばらつきを評価するといった工学上の様々な問題に適用されて
いる(例えば，Qie ら(1996), Mullen(1999))。Interval arithmetic に基づく区間解析法に関する研究の多く
は，剛性行列の逆行列をノイマン級数展開する方法や，変動する変位応答を収束級数により展開する
方法などを用いて構造物応答を近似することで Interval arithmetic を適用した際の誤差を低減するこ
とを目的としている。 
一方，Interval arithmetic を用いない区間解析法として，Chen ら(2009)は目的関数を Taylor 級数展開
の 2 次近似で表わす際に 2 次微係数の非対角成分を無視する方法を提案している。この方法では，不


















 水平 2 方向同時入力や水平上下同時入力等の多成分入力地震動を受ける骨組構造物を対象とし，
多成分入力地震動下の応答量に関する極限外乱法を展開する。2 つの異なる時系列の相関関係を表
す重要な指標としてクロスパワースペクトル密度関数 （以下 Cross PSD 関数と記す）があり，本論







 図 1-5は本極限外乱法により得られる成果の概要を図示したものである。例えば，水平 2方向同時
入力を想定する際に, 45°方向入力を考えることがある。この場合には，Cross PSD 関数の位相角(＝
フェイズ)は０である。一方，本極限外乱問題では振動数と共に変化する最悪な Cross PSD 関数を求
めることにより，時間領域で特定の位相差を有する多成分入力地震動を見出すことが可能である。
多次元入力の影響を受ける構造物応答としては，部材応力(曲げモーメント等)が挙げられる。各方向















1-6 は，地動外乱の不確定性による応答のばらつきとダンパー配置の関係(図 1-6 左)，および本論文












































 本論文は，全 7 章より構成されている。各章における詳細は次の通りである。 









 第 2 章では，多成分入力地震動の成分間の相関性に関する極限外乱問題を提示し，その解法を展開
する。まず，本極限外乱問題の定式化を行うための準備として，地震動の多次元性に関する分析を行






し，第 2 章では，限界耐力計算における安全限界の非減衰速度応答スペクトルから算定される Auto 
PSD 関数を上記の Auto PSD 関数として採用する。本極限外乱問題で対象とする構造物の応答は，確
率論的手法の観点から２軸曲げ状態にある部材応力の 2 乗平均応答とする。2 乗平均応答において入
力の相関による影響を振動数領域で表わすことにより，地動成分間の Cross PSD 関数の実部ならびに
虚部を独立に扱うことが可能であることを示している。これにより，対象とする構造物にとって応答





悪な Cross PSD 関数を用いて確定的な入力に対する最悪位相差特性を有する極限外乱を見出す方法
を提示する。第 2 章で展開した極限外乱問題では，地震動外乱の Auto PSD 関数をあらかじめ規定し
ていた。しかしながら Auto PSD 関数を規定することは，将来起こりうる地震動の振動数特定を規定












































Anli K. Chopra (2007). "Dynamics of Structures - Theory and Applications to Earthquake Engineering". 
Chen SH, Ma L, Meng GW, Guo R. (2009). "An efficient method for evaluating the natural frequency of 
structures with uncertain-but-bounded parameters", Comp Struct, 87, pp582-590. 
C.W. De Silva (1981). "An algorithm for the optimal design of passive vibration controllers for flexible 
systems.", J. Sound and Vibration 74(4): pp495-502.Drenick, R.F. (1970). "Model-free design of aseismic 
structures." J. Engrg. Mech. Div., ASCE, 96(EM4), pp483-493. 
Geller R.J., Jackson D.D., Kagan Y.Y., Mulargia, F. (1997). "Earthquakes cannot be predicted. Science", 275, 
1616.  
神田 順，岩崎良二，金井宏之 (1996). "位相特性を考慮した原点指向型履歴特性を有する弾塑性系
への最悪入力波に関する研究"，その 1 正弦波の位相特性の場合，日本建築学会構造系論文集，
第 490 号, pp35-43. 
Lavan O., Levy, R. (2005). "Optimal design of supplemental viscous dampers for irregular shear-frames in the 
presence of yielding", Earthq. Eng. Struct. Dyn., 34(8), pp889-907. 
Lavan O., Levy R. (2006). "Optimal design of supplemental viscous dampers for linear framed structures", 
Earthq. Eng. Struct. Dyn., 35(3), pp337-356. 
Lopez O., Chopra A. K., Hernandez, J.J. (2000). "Critical response of structures to multi-component 
earthquake excitation " Earthq. Engeg. Struct. Dyn., 29, pp1759-1778. 
Menun C., Der Kiureghian A. (1998). "A replacement for the 30%, 40%, and SRSS rules for multicomponent 
seismic analysis." Earthq. Spectra, 14(1), pp153-163. 
Moore RE. (1966), "Interval analysis", Englewood Cliffs, New Jersey: Prentice-Hall. 
Mullen RL, Muhanna RL.(1999), "Bounds of structural response for all possible loading combinations", J 
Struct Engrg ASCE, 125, pp98-106. 
日本建築学会(1998). "多次元入力地震動と構造物の応答". 
日本建築学会(2005). "巨大地震時に予測される長周期地震動とその耐震問題", 2005 年日本建築学会
大会研究協議会資料. 
日本免震構造協会 (2010). "免震構造 部材の基本から設計・施工まで". 
小山 信, 瀬尾 和大, 佐間野 隆憲 (1992). "熊谷地方気象台の地震観測記象に認められる顕著な
後続位相", 日本建築学会構造系論文集, 第 440 号, pp133-139.  
Penzien J., Watabe M. (1975). "Characteristics of 3-dimensional earthquake ground motion." Earthq. Eng. 
Struct. Dyn., 3, pp365–374. 
Qiu ZP, Chen SH, Song D. (1996). "The displacement bound estimation for structures with an interval 
description of uncertain parameters", C Numer Meth Engng, 12, pp1-11. 
Sarkar A., Manohar C.S. (1996). "Critical cross power spectral density functions and the highest response of 
multi-supported structures subjected to multi-component earthquake excitations.", Earthq. Engrg. Struct. 
Dyn., 25, pp303-315. 




Silvestri S., Trombetti T. (2007). "Physical and numerical approaches for the optimal insertion of  seismic 
viscous dampers in shear-type structures", J. Earthq. Eng., 11(5), pp787-828. 
Singh M.P., Moreschi L.M. (2001). "Optimal seismic response control with dampers", Earthq. Eng. Struct. 
Dyn., 30(4), pp553-572. 
Smeby W., Der Kiureghian, A. (1985) "Modal combination rules for multicomponent earthquake excitation." 
Earthq. Engrg. Struct. Dyn.,13, pp1-12.  
Singh M.P., Moreschi L.M. (2002). "Optimal placement of dampers for passive response control", Earthq. Eng. 
Struct. Dyn., 31(4),pp955-976. 
Takewaki I. (1997). "Optimum damper placement for minimum transfer functions.", Earthq. Engrg. Struct. 
Dyn., 26 (11), pp113-1124.  
竹脇 出 (2000). "確率論に基づく新しい critical 外乱法", 日本建築学会構造系論文集, 第 533 号, 
pp69-74. 
Takewaki I. (2001). "A new method for nonstationary random critical excitation." Earthq. Engrg. Struct. Dyn., 
30(4), pp519-535. 
Takewaki I. (2002). "Seismic critical excitation method for robust design: A review." J. of Struct. Engrg., 
ASCE, 128(5), pp665-672. 
Takewaki I. (2009). Building control with passive dampers: -Optimal performance-based design for 
earthquakes-. John Wiley & Sons (Asia), Singapore.  
Tsuji M., Nakamura T. (1996). "Optimum viscous dampers for stiffness design of shear buildings.", Journal of 
the Structural Design of Tall Buildings 5, pp217-234. 
Wilson E. L., Der Kiureghian A., Bayo E. P. (1981). "A replacement of the SRSS method in seismic analysis." 
Earthq. Eng. Struct. Dyn., 9, pp187–194. 
17 
 









Strasser，Bommer(2009)は，PGA(:Peak Ground Acceleration)が 1G 以上もしくは PGV(:Peak Ground 








































SRSS 法(=Square Root of Sum of Squares)が挙げられる。SRSS 法では，多次元入力地震動に対する建物




Der Kiureghian (1981)は，SRSS 法の問題点を改良し，応答の相関を考慮した CQC 法を提案している。
CQC 法は，主として 1 方向入力時の応答をモーダルアナリシスにおいて各次のモード応答を重ね合
わせる際のモード間の相関を考慮したものである。さらに，Smeby, Der Kiureghian(1985)は，多成分
入力地震動を受ける構造物の応答の重ね合わせにおける応答評価法として CQC 法を拡張した CQC3
法を提案している。CQC3 法では，地震動には直交する 2 軸において互いに無相関となる地動成分を
有する地動主軸が存在するという Penzien-Watabe モデル(Penzien, Watabe (1975))を用いている。 
CQC3 法が提案されて以降，地動の入射角の違いが構造物に及ぼす影響など地震動の多次元性に関
する多くの関連研究が展開されてきた。例えば Menun, Der Kiureghian (1998)は，2 方向入力を受ける
橋梁構造物に対して既存の応答評価法(30%,40%ルールまたは SRSS 法)と CQC3 法による応答評価を
















ついてはクロスパワースペクトル密度関数（以下 Cross PSD 関数）の絶対値のみであり，その複素形
態であるコスペクトルならびにクオドスペクトルを含めた詳細な検討を行っていない。また，Abbas，





題において，構造物にとって最悪な入力地震動の成分間の相関関係を与える Cross PSD 関数を見出す
極限外乱問題を提示し，極限外乱問題の定式化およびその解法アルゴリズムを展開する (藤田 ら 
(2008,2010))。 
 






の既往の手法および概念を示す。図 2-1(a)，(b)は，JMA 1995 (Kobe Earthquake) および Tabas 1978(Tabas 
Earthquake)の水平 2 方向(NS 方向，EW 方向)の時刻歴加速度成分  g xu t および  g yu t をそれぞれ示
したものである。図 2-1 において，各方向の入力地動成分の PGA(Peak Ground Acceleration) が生じる
時刻近傍に注視すれば，JMA1995 の  g xu t および  g yu t がそれぞれほぼ逆位相の振動が励起されて
いる。一方，Tabas 1978 では最大加速度となる時刻がずれており波形の形状もやや異なる。図 2-2(a),(b)
は，図 2-1(a)および(b)に示した記録地震波の水平 2 方向成分をそれぞれ X 軸，Y 軸に図示したもの
で，地震時に上部構造物が受ける加速度入力の軌跡を表す図である。図 2-2(a)より JMA1995 は，最
大加速度付近では逆位相の波形が得られているため，およそ 120°方向にやや卓越した地震動の主軸





































































図 2-1 記録地震波の水平 2 方向成分の比較 




向に振動しているとは言い難い。図 2-2 の図中の  は相関係数を表す。異なる二つの時刻歴データ
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   ,x t y t が線形従属の関係にある時，すなわち    y t x t (が定数)である時，相関係数  は 1
もしくは，-1 となる。相関係数 1  となる場合，  x t および  y t の軌跡は直線として現れ，強い相
関性を有する。例えば，図 2-3(a),(b)に示すような経時変化を考慮し包絡関数を乗じた正弦波の組み
合せは，図 2-4(a)に示す水平 2 方向成分の X-Y 平面内の軌跡が直線状に分布し，強い相関性を有して
いるといえる。図 2-3(a)は互いに位相差がなく，振幅のみが異なる場合( 0 .5  )で，図 2-3(b)は，位
相が逆位相で振幅も異なる( 0 .5  )。一方，(2-1) 式において    ,x t y t が互いにランダムであり 0 
となる時に    ,x t y t は互いに無相関であるという。例えば，互いにランダムに生成された 2 つのホ
ワイトノイズは，ほぼ 0  となることが知られている。実際に図 2-3(c)に示す二つの異なるホワイ
トノイズを， 2 方向成分の X-Y 水平面内の挙動を図 2-4 (b)に図示すれば，水平面の軌跡に特定の指
向性を見出すことは難しく，相関係数  は 0.004 と極めて小さい。このように相関係数は，2 つの異
なる時系列データにおいて時間領域における波形の類似性を見出す指標として有用である。 
表 2-1 には，耐震設計時に頻繁に用いられる種々の記録地震波(El Centro, Taft, Hachinohe)，東北沖
地震(2011)の築館で観測された波形および PEER Workshop により Near field Rock, Near field Soil, Far 
field Rock, Far field Soil の 4 種に分類された各水平 2 方向成分間の相関係数をまとめた。 












































図 2-2 記録地震波の 2 方向地動成分の X-Y 水平面内挙動 





図 2-3 相関性の強い正弦波の組み合せと相関性の低いホワイトノイズの組み合せ 
(a) 正弦波(位相差なし), (b)正弦波(逆位相), (c) ホワイトノイズ 
 
図 2-4 2 方向成分の X-Y 水平面内挙動 




表 2-1 種々の記録地震波の水平２方向成分間の相関係数に関する分析 
代表的な地震波 El Centro Taft  Hachinohe 東北沖(築館)  
相関係数   -0.1775 0.1238 0.0330 0.0426  
NR Cape Kobe LGPC LUCE   
相関係数   0.3181 -0.3378 0.3594 0.0595  
NS Melo Pet Rina Syl Tabas 
相関係数   -0.4252 -0.1135 -0.3269 -0.1645 0.2047 
FR Caleta Miyagi OCTT VALU  
相関係数   -0.1415 0.2110 0.0046 -0.1095  
FS Llol SeAB TACY Vina Tocka 
相関係数   -0.0598 -0.0165 0.0583 -0.4053 -0.0015 
 
なお表 2-1 で略記した各地震波および観測点は次の通りである。 
【Near field Rock Records】  
1992 Cape Mendocino Earthquake, Mw 7.0 (Cape Mendocino Record)  
1995 Kobe Earthquake, Mw 6.9 (JMA Record) 
1989 Loma Prieta Earthquake, Mw 6.9 (Los Gatos Presentation Center Record) 
1992 Landers Earthquake, Mw 7.2, (Lucerne Record)  
【Near field Soil Record】 
1979 Imperial Valley Earthquake, Mw 6.5, (Meloland Record) 
1992 Cape Mendocino Earthquake, Mw 7.0, (Petrolia Record) 
1994 Northridge Earthquake, Mw 6.7, (Rinaldi Receiving Station Record) 
1994 Northridge Earthquake, Mw 6.7, (Sylmar Converter Station Record) 
1978 Tabas Earthquake, Mw 6.7, (Tabas Record)   
【Far field Rock Record】 
1985 Michoacan Earthquake, Mw 6.7, (Caleta de Campos Record)  
1978 Miyagi-oki Earthquake, Mw 7.4, (Ofunato Bochi site Record)  
1985 Michoacan Earthquake, Mw 6.7, (OCTT Record)  
1985 Chile Earthquake, Mw 8.0, (VALU Record)   
【Far field Soil Record】 
1985 Chile Earthquake, Mw 8.0, (Llollelo Record)  
1949 Olympia Earthquake, Mw 6.5, (Seattle army base Record)  
1985 Michoacan Earthquake, Mw 8.1, (TACY Record)  
1985 Chile Earthquake, Mw 8.0, (Vina del Mar Record) 
1968 Tokachi-oki Earthquake, Mw 8.2, (Hachinohe Harbor Record)  
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表 2-1 において各カテゴリーの地震波群を NR,NS,FR,FS と表記することとし，上述の記述順に番
号を付して地震動を表記するものとする。例えば，1995 Kobe Earthquake は，NR2 と表す。表 2-1 よ
り，観測された種々の記録地震動の水平 2 方向成分間の相関係数は，0.0015 から 0.42 程度まで広く
分布しており，相関性がやや強い波も観測されているといえる(表 2-1 で太字)。 
ここまでは，異なる 2 つの時系列データ間の相関を表す指標として相関係数を扱ってきた。相関係





後者は振動数特性の相関性を振動数領域でのパワースペクトル密度関数(以下 Auto PSD 関数)および
クロスパワースペクトル密度関数(以下 Cross PSD 関数)から評価することにある。 
例えば，図 2-3(a)に示した正弦波の組み合せにおいて全継続時間において図 2-5(a)に示すような同
一の周波数(周期 0 .5T s )で一定の位相差を設けた場合，また図 2-5(b)に示すような 2 つの正弦波が
互いに異なる周波数(周期 0 .5T s と周期 0 .7T s )を有し，なおかつ位相差もある場合について例と
して考える。この時の 2 方向成分の X-Y 平面内の軌跡を図 2-6(a)および(b)に示す。同一の周波数で
位相差がある場合は，図 2-6(a)に示すように特定の方向に傾斜したような指向性を有する楕円状にな
る。図 2-5(a)の正弦波の成分間の相関係数  は 0.0628 であり，位相差を有しない場合の相関係数に比
べれば相関性は小さいとみなせる。また図 2-5(b)の正弦波の場合は 0.0153  となる。一方，これら
の正弦波の成分間のコヒーレンス関数は，周波数を横軸にとり図 2-7(a),(b)のように得られる。図
2-7(a)より，正弦波の周波数 12.56[rad/s]  付近においてコヒーレンス値が 1 となっており，強い相
関性を有していることを示している。図 2-7(b)では，各正弦波の周波数が異なり，各周波数
8.98[rad/s]  ， 12.56[rad/s]  においてコヒーレンス関数にピークが見られるがコヒーレンス値
は 0.6 程度である。なお，図 2-7(a)および(b)において高振動数域ではコヒーレンス値が 1 に漸近して
いるが，入力の成分をあまり多く含まない周波数域での相関関係が応答に及ぼす影響は小さいと考え
られ，入力波の卓越周波数域でのコヒーレンス値のみが有意である点に留意すべきである。 
コヒーレンス関数が 1 である時，異なる 2 つの時系列データは完全相関であると定義される(例え

















図 2-5 位相差を有する 2 つの異なる正弦波 
(a) 同一周波数 2Hz 位相差 0.12s, (b) 2Hz と 1.43Hz 位相差 0.12s 
 
図 2-6 位相差を有する 2 つの異なる正弦波の X-Y 平面内挙動 




図 2-7 位相差を有する正弦波に対するコヒーレンス関数の比較 
(a) 同一周波数 2Hz 位相差 0.12s, (b) 2Hz と 1.43Hz 位相差 0.12s 
 
コヒーレンス関数の導出 
任意の観測点における地動加速度成分を  g xu t とし，当該方向を地動 X 方向と定義する。また，
同一観測点において  g xu t と直交方向(地動 Y 方向)の地動加速度成分を  g yu t とすれば，  g xu t に
関する自己相関関数  xx  ，  g xu t および  g yu t に関する相互相関関数  xy  は次式で定義される。  





u t u t dt
T
       (2-2) 
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間の自分自身の相関であるので自己相関関数と定義される。一方，(2-3)式は，地動 X 方向と地動 Y
方向の加速度成分間の相関を表し，相互相関関数と定義される。  
時刻歴波形をフーリエ変換すれば，時刻歴波形が有する周波数特性を見出すことが可能である。
 g xu t ，  g yu t のフーリエ変換をそれぞれ  g xU  ，  gyU  とすれば，地動 X 方向および Y 方向
の Auto PSD 関数次式で定義される。 
 
 
    22limxx gxTS UT
    
(2-4) 
     22limyy gyTS UT





ここにT は，地震動の継続時間である。また，Cross PSD 関数は次式で定義される。 
 
 
     *2limxy gx gyTS U UT
      (2-6) 
 
ここに  *gxU  は，  gxU  の複素共役を表す。従って，(2-6)式で表わされる Cross PSD 関数は，一
般的に複素関数である。また，Cross PSD 関数の実部および虚部をそれぞれコスペクトル(Co-spectrum) 
およびクオドスペクトル(Quad-spectrum)と呼称される。Cross PSD 関数は複素数の関数であり，Cross 
PSD 関数を用いて，相関による現象を把握することは困難であるため，Auto PSD 関数  xxS  ，
 yyS  および Cross PSD 関数  xyS  を用いて，コヒーレンス関数(coherence)
 
 xy  およびフェイ
ズ(Phase)
 
 xy  がそれぞれ次式で定義される。  
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(2-7) 






        
(2-8) 
 
ここに  xyC  および  xyQ  は，Cross PSD 関数のコスペクトル，クオドスペクトルを表す。フェイ
ズ  xy  は，時系列データをフーリエ変換して得られる  gxU  ，  g yU  の位相角を意味し，フェ
イズを で割ったものは 2 つの時系列データの時間遅れを表す。 
(2-7)式に基づいて記録地震波の水平 2 方向成分間のコヒーレンスを評価することを試みようとす
る際に一つの問題が生じる。それは，前述のコヒーレンス関数の定義式により，(2-4)式および(2-5)
式で表わされる Auto PSD 関数や(2-6)式で表わされる Cross PSD 関数を(2-7)式に代入すれば，コヒー
レンス関数  xy  は全ての振動数において 1 となることである。従って，  xxS  ，  yyS  および
























       (2-9)  
ここにm は平滑化するためのデータ個数であり，m が大きいほどスペクトルが滑らかになる。なお，




























    




パルザン窓を用いた際の任意の周波数におけるスペクトル  ˆ xx kS  は次式により平滑化される。  
 













      (2-11)  
星谷は，Parzenフィルター(パルザン窓)を用いることにより好ましい結果が得られると指摘している。 
 





   










るものと考えられる。従って，同図中には各方向の Auto PSD 関数  xxS  ，  yyS  の最大振幅値で
基準化した Normalized Spectrum  xxS  および  yyS  も図示した。しかしながら，それぞれの地震
動のコヒーレンス関数を周波数ごとに図示しても，それぞれの入力が有する卓越振動数域でコヒーレ
ンスの値を読み取るのは難しい。そこで，図 2-10(b)~図 2-14(b)では，各方向の基準化された Auto PSD
関数  xxS  および  yyS  を縦軸にとり，振動数ごとの  xxS  および  yyS  とコヒーレンス値
 xy  の対応をプロットした分布図を図示した。この分布図において，Spectrum ratio が大きく尚且
つ，coherence が 1 に近い場合(分布図においては右上の領域)は，入力波の成分が卓越する振動数領域
において 2 方向成分間の相関性が強いことを表している。 
 
次頁から示す種々の記録地震波に対するコヒーレンス分析から次のことが言える。 
1) Mexico SCT (図 2-10)のように各方向 Auto PSD 関数が卓越振動数が近接する場合では，Auto PSD
関数の卓越振動数域でコヒーレンス値が 0.9 程度あり，極めて強い相関性を示している。同じような





2) 震源から観測点までの距離が長い Far field Records では，サイトの地盤構成(岩盤地盤，砂地盤) 
に関わらず，入力波が卓越する振動数領域でコヒーレンス値が 0.9 を上回るものはほとんど見られな









図 2-10 代表的な記録地震波におけるコヒーレンス分析 





【Near field Rock Records】 
 
図 2-11  Near field rock record に対するコヒーレンス分析 





【Near field Soil Records】 
 
図 2-12 Near field soil record に対するコヒーレンス分析  




【Far field Rock Record】 
 
 
図 2-13 Far field soil record に対するコヒーレンス分析 




【Far field Soil Record】 
 
図 2-14 Far field soil record に対するコヒーレンス分析 
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  (2-12a,b) 
  
(2-12)式において右下添え字は水平成分の方向を表すものとする。以下同じ。 
ここに  xc t および  yc t  ：経時特性を表す無次元の確定関数（包絡曲線=envelope 関数）  xw t および  yw t ：0 平均の定常ガウス過程に従う(正規分布)  tw は確率変数  
ここでは，振幅調整を行う関数  xc t および  yc t を Jennings 型に従う確定関数として取り扱う。  xc t  
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および  yc t は最大振幅が 1 となるように正規化したものとする。包絡関数における開始時刻位置の
操作を行う，外乱の継続時間を変更する等により，2 方向地動成分の時間差入力も考慮することが可
能である。 
また  xw t  および  yw t は，各方向の地動入力における Auto PSD 関数からランダム振動論におけ
る確率論的手法によりシミュレートすることができる。しかしながら，  xw t  および  yw t の位相特
性は，ランダムに定まるものであり不確定さが存在する。このようなランダムな位相関係を有する
 xw t および  yw t の中で，対象とする応答量を最大化するような極限外乱，すなわち最悪な位相関
係を有する多成分入力地震動を決定することが本研究の目的である。従って，本極限外乱問題におい
ては，(2-12)式における  xw t  および  yw t を未知関数として扱う。 
前述のように包絡関数は，最大振幅が１となるように正規化した無次元関数として扱うため，地震
動レベルを決定づけるものは，  xw t  および  yw t である。従って，それぞれの地震動が有する Auto 
PSD 関数のレベルを適切に設けることで入力地震動の入力レベルを定めることが可能である。ここ
で，非減衰速度応答スペクトルと地震動のフーリエ振幅スペクトルが近似的に等価なものとして扱う













































ここに  , 0xv hS  および  , 0yv hS  ，   maxxc t および   m axyc t ，T は，それぞれ水平各方向の地動入力に対
する非減衰速度応答スペクトル，水平各方向の包絡関数の最大値，地震動の継続時間を表す。 
 
2.4  水平 2 方向同時入力地震動に対する極限外乱問題 
2.4.1 水平 2 方向同時入力地震動を受ける立体骨組のモデル化 
本節では，極限外乱理論を展開する上で，対象とする構造物のモデル化を行う。まずは，水平 2
方向同時入力を受ける構造物として最も単純なものとして無偏心の１層１スパン立体骨組モデルを
考える(図 2-15)。動的モデルを考える上では，建物軸 1X , 2X 各方向を荷重変位関係が等価となるよ
うな 1 自由度モデルに置換する。これは，図 2-15 に示す立体骨組が 1X , 2X 各方向に異なるスパン
長を有する平面骨組(図 2-16)から構成されることを意味する。 
伸び無し変形を仮定した場合の柱部材の水平方向剛性 uk は，柱頭の水平方向変位 u および水平力
uP を用いて次式で表現される。  
/ /( )u u u ABk P u P H R    (2-15) 
 
ABR は柱の部材角を表す。たわみ角法を用いれば，BD 部材の B 端での曲げモーメント uB DM は次式
となる。 
 




節点 B でのモーメントの釣り合いを考慮することにより，節点 B の節点回転角 B と部材角 ABR の
関係は，次式となる。 






I I H L
     (2-17) 
層方程式と(2-86)式から B を消去すれば，部材角 ABR は次式となる。 
2 {2 3( ) ( )}




P H I I H L
R
EI I I H L
     (2-18) 
このとき，各方向の水平方向剛性 uik は，(2-15)式より次式で表わされる。  
3
12 {1 6( ) ( )}
( 1,2)
{2 3( ) ( )}
c bi c i
ui
bi c i
EI I I H L
k i
H I I H L
    　　  (2-19) 
 
2.4.2  水平 2 方向同時入力を受ける柱頭縁応力の評価 
水平 2 方向同時入力地震動の影響を受ける応答として，部材応力が挙げられる。例えば 2 軸応力状
態を考慮した柱頭部の応力分布では，各方向の入力に対する柱頭部応力分布を重ね合わせることが一
般的である。図 2-17 は，2 軸曲げを受ける柱頭部の応力分布の概念図であり，X 方向および Y 方向
の水平変形に伴い生じる曲げモーメントに起因する応力分布がそれぞれ重ね合わせて表現されてい
る。1 層 1 スパン立体骨組に限れば，建物軸各方向の柱頭曲げモーメントは梁端部曲げモーメントに
等しい。従って，建物主軸方向に沿った 1 方向入力に対する柱頭縁応力は，柱頭曲げモーメント（＝
梁端部曲げモーメント)を柱の断面係数 cZ で割ることにより次式のように求められる。  
 ( ) ( ) ( 1,2)BAi i it A u t i  　　  (2-20)  
ここに 
 
     18 2 3 ( 1,2)i b i c b c iA EI HL Z I I H L i      　　  (2-21) 
 
本研究では，非定常地震動モデルを構築する上で，  1uw t  および  2uw t を未知数とし，それらの
Auto PSD 関数を既知なものとして与える問題を扱う。従って，振動数領域における入力のスペクト
















 図 2-15 無偏心立体骨組モデル 図 2-16 1 層 1 スパン平面骨組 
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本研究で主として扱う応答量を 2 乗平均応答値とする理由は，以下に示される。 









E f t f t f t dt
T




ここに  E は，アンサンブル平均を表す。一方，前節で示した自己相関関数  xx  の定義式にお











    (2-23) 
 
(2-22)式と(2-23)式とは等価な式になっている。従って，任意の時刻歴関数  f t (例えばここでは，水
平 2 方向同時入力を受ける柱頭縁応力)の 2 乗平均は，当該の時刻歴関数  f t の自己相関関数におい
て 0  としたものに等しい。 
さらに 2 乗平均応答の平方根をとったものを 2 乗平均平方根（＝RMS)といい，任意の時刻歴関数
 x t の RMS は，  x t の相加平均 x および標準偏差 x を用いて次式で定義される。  
 
2 2 2
R M S xx x    (2-24)  
従って，(2-24)式において平均値が 0 であれば，2 乗平均平方根(RMS)と標準偏差は一致する。弾性
応答を想定する場合では，地震時応答の相加平均 x を 0 とみなしても差し支えないので，ここでは構







合には，2 乗平均応答(=RMS 値の 2 乗)と最大応答値の関連づけが可能である。 
水平 2 方向同時入力を受ける柱頭縁応力  c t は，(2-20)式で示した各方向の入力に対する柱頭縁
応力の線形和で表わされるとすれば，  c t は次式で定義される。  
 
図 2-17 2 軸曲げを受ける柱頭縁応力 
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   1 2( ) ( )c t t t     (2-25)  
ここに， 1 ( )t および 2 ( )t は，建物の各軸方向入力に対する柱頭部縁応力であり，(2-20)式におい
て部材接点位置を表す BA を省略したものである。(2-25)式を(2-22)式に代入すれば，水平 2 方向同時
入力地震動に対する柱頭縁応力の 2 乗平均応答は次のように展開される。 
 
 
     
         
               
1 2 1 2
1 1 2 1 1 2 2 2
1 1 1 2 1 1 2 2 2 2 1 1 2 1 2 2
,c c cR t t E t t
E t t t t
E t t t t t t t t
  
   
       
   
    





される。まず，第 1 項および第 4 項は，1 方向入力に対する柱頭縁応力の 2 乗平均応答の項である。





ここでは，(2-26)式における第 1 項ならびに第 4 項である自己相関に関する項を展開する。各方向
の柱頭縁応力 1 ( )t および 2 ( )t は，各方向の水平変位  1u t および  2u t に部材パラメターから求め
られる定数をそれぞれ乗じることにより評価が可能である。1 自由度系モデルが地動入力を受けた時
の水平変位は，Duhamel 積分の形で表わすことができる。例えば，水平地動 1( )gu t を受けた時の水平
方向応答 1( )u t は次式で表わされる。  
 
      1 10t g Uu t u g t d       (2-27) 
 
ここに  1Ug t  は単位衝撃応答関数であり，次式で定義される。  
 1 11 1
1
1( ) sinu uh tU u
u





ここに， 21 1 11u u uh    。 
非定常地震動モデル(2-12)式および 1 自由度系水平方向応答(2-27)式を柱頭縁応力 1 ( )t に代入し，
1 方向入力に対する柱頭縁応力の 2 乗平均である自己相関に関する項    1 1 1 2E t t    を展開すれば
次式を得る。ただし，アンサンブル平均は，確率変数以外の定数等は扱わないことに留意する。 
 
               2 11 1 1 2 1 2 1 1 1 1 2 2 1 2 1 20 0t t x x U U x xE t t c c g t g t E w t w t d d                   
 (2-29) 
 
ここで， 2 1t t   とすれば，    1 2x xE w t w t   は，  1 1uw t に関する自己相関関数となっている。前節
で示したように，Wiener-Khintchine の公式より自己相関関数は，Auto PSD 関数の逆フーリエ変換で
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与えられるので，(2-29)式における    1 2x xE w t w t   は，次式となる。  





                
    
      




1 1 1 2 1 1 1 1 1 2 1 2 2 1 20 0
1 1 1 1 1 1 102
1









E t t A c g t c g t S e d d d
c g t d
A S d
c g t d
  

         
    
 





    





2 乗平均応答は， 0  における自己相関関数である。従って，(2-31)式において 21 tt  として展開
すれば，次式となる。 
 
             
     
2 2
2 2






x U x U xx
c s xx
E t A c g t d c g t d S d
A C t C t S d


          





              






      1 10; costc x UC t c g t d        (2-33) 
      1 10; sints x UC t c g t d        (2-34) 
同様に  22[ ]E t は，次のように表わされる。  
        2 2 222 2 2 2; ;c s yyE t A C t C t S d                (2-35) 
ここに  2 ;cC t  および  2 ;sC t  は，建物軸 Y 方向に入力される地動入力の包絡関数  2uc t および単
位衝撃応答関数  2Ug t  を用いて次式で定義される。 
      2 20; costc y UC t c g t d        (2-36) 






ブル平均に関わるものが確率変数である  1xw  および  2yw  のみである点に留意する。 
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               
            
1 2
1 2
1 1 2 2 1 2 2 11 1 1 1 1 2 2 2 2 20 0
1 2 1 1 1 1 1 2 1 1 1 2 2 10 0
{ } { }
t t
x x U y y U
t t
x U y U x y
E t t A A E d dc w g t c w g t
A A c g t c g t E w w d d
 
 
        
       
          






ここで，    1 2x yE w w    は，  1xw  および  1yw  に関する相互相関関数になっている。そこで，
相互相関関数(時間領域)と Cross PSD 関数(振動数領域)が互いにフーリエ変換の対になっているとい
う Wiener-Khintchine の公式を用いて，    1 2x yE w w    は  1xw  および  2yw  に関する Cross PSD
関数 xyS を用いて次式で与えられる。  
 
       1 2i1 2x y xyE w w S e d            (2-39) 
 
Cross PSD 関数  xyS  は，一般に複素数であり，その実部および虚部はそれぞれコスペクトル(＝
co-spectrum)  xyC  およびクオドスペクトル(＝quad-spectrum)  xyQ  と定義される。すなわち，
Cross PSD 関数  12S  は，次のように表わされる。  





                
          
1 2 1 2
1 21 2
i
1 1 2 2 1 2 1 1 1 1 2 2 2 2 2 10 0
i i
1 2 1 2 1 1 1 2 2 2 2 20 0
t t
x U y U xy
t t
x U y U xy
E t t A A c g t c g t S e d d d
A A c g t e d c g t e d S d
   
  
         





     






さらにオイラーの公式を適用し， 21 tt  として展開すれば，(2-41)式は次式となる。  
              
10








c g t d
E t t A A S d
c g t d
 
    
   
    










                     
1 2 1 2
1 1 2 2 1 2
1 2 1 2
; ; ; ;
+i C ; ; ; ;
c c s s
xy
c s s c
C t C t C t C t
E t t A A S d
t C t C t C t 
         


            (2-43) 
同様に，(2-26)式における第 3 項の相関項も展開すれば，次式を得る。 
                     
1 2 1 2
2 1 1 2 1 2
1 2 1 2
; ; ; ;
i C ; ; ; ;
c c s s
xy
c s s c
C t C t C t C t
E t t A A S d
t C t C t C t 
         


             (2-44) 
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ここでCross PSD関数の一般的な性質より，  12S  および  21S  は互いに複素共役の関係にある。
従って，(2-43)式および(2-44)式の被積分項をそれぞれ比較すれば，被積分項は互いに複素共役となっ
ていることが分かる。以上のことから，相互相関に関する項である(2-26)式の第 2 項および第 3 項の
和は，(2-43)式の実部の 2 倍となり，次のように表わされる。  
 
               2 1 1 2 1 1 2 2 1 22 ; ;a xy b xyE t t E t t A A f t C f t Q d                    (2-45) 
 
ここに 
          1 2 1 2; ; ; ; ;a c c s sf t C t C t C t C t       (2-46) 
          1 2 1 2; ; ; ; ;b c s s cf t C t C t C t C t       (2-47) 
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(2-48)式により本極限外乱理論において対象とする応答量である 2 軸応力状態の柱頭縁応力の 2 乗平
均応答を多次元入力地震動における Auto PSD 関数および Cross PSD 関数を用いて定式化された。構
造物モデルの種々のパラメターおよび各方向の地動成分の Auto PSD 関数を既知なものとして与える
ことが出来れば，(2-48)式における自己相関に関する項，すなわち(2-48)式における第 1 項および第 3
項は，それぞれ評価することが可能である。しかしながら，Auto PSD 関数は，地動成分のフーリエ
変換  gxU  の絶対値の 2 乗に相当するものであり，フーリエ変換の実部虚部それぞれが与えられる





2.4.3 地動主軸の存在を仮定した Penzien-Watabe モデルに基づく入力地震動モデル 




および Der kiureghian(1985)は，1 方向入力に対する応答のモード間の相関関係を考慮可能な応答評価
法である CQC(Complete Quadratic Combination)法を 3 次元入力地震動に対する応答評価法に拡張を行
った CQC3 法を提案している。CQC3 法では，Penzien-Watabe モデルに基づく地動主軸の存在を仮定
42 
 
している。地動主軸と建物軸の関係を図 2-18 に示す。ここでは水平面内のみを考慮する。 
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ここに， o r g は，地動主軸および弱軸方向の Auto PSD 関数の比    2 2 1 1/Z Z Z ZS S     を表す。 
 




2.4.4  拡張 Penzien-Watabe モデル 
(2-7)式に従えば，コヒーレンス関数 xy は各方向の Auto PSD 関数の相乗平均と Cross PSD 関数の





軸間の Auto PSD 関数比 org および地動軸と建物軸がなす角度 が変化することにより，地動主軸か
ら建物軸方向にそれぞれ分離された地動成分間のコヒーレンス関数値が変動する。従って，コヒーレ
ンスの変化に応じて，Cross PSD 関数の存在領域も変動する。そこで，本章では水平 2 方向同時入力
問題を扱う上で，コヒーレンスにより定まる Cross PSD 関数の存在領域に関する制約を多次元入力地
震動の相関性に関する制約条件に付加し，次節で展開する極限外乱理論の解法にこれを適用する。こ
のような Cross PSD 関数の制約条件を新たに考慮した Penzien-Watabe モデルをここでは拡張
Penzien-Watabe モデルと定義する。図 2-19 は，拡張 Penzien-Watabe モデルの概要を示している。 
 
 
図 2-19 拡張 Penzien-Watabe モデルによる Cross PSD 関数の存在領域 
 
 




図 2-20 は，種々の org に対して地動主軸と建物軸との関係が変化した際のコヒーレンスの変動に
ついて図示したものである。 org 1  であるとは地動主軸方向と地動弱軸方向の地動成分の Auto PSD
関数が全ての振動数域で一致することを意味する。この場合はどのような入射角 に対しても，コヒ
ーレンス値は常に 0 となり互いに無相関である。一方， org が小さくなるにつれて，コヒーレンス
値が大きくなる傾向にある。また，入射角 が 0 または / 2 の時には，地動主軸方向および弱軸方
向の地動入力成分が，建物軸にそのまま入力されるため，地動主軸および弱軸間の地動成分は無相関
であるという Penzien-Watabe モデルの性質により，コヒーレンス値は 0 となる。 
図 2-21 は，従来の Penzien-Watabe モデルとコヒーレンスの変動を考慮した拡張 Penzien-Watabe モ
デルの比較を整理したものを示したものである。 
 




本極限外乱問題は， Cross PSD 関数において互いに独立とみなすことが可能な 2 変数(コスペクト
ル  xyC  とクオドスペクトル  xyQ  )において，相関項を時間領域で最大化する最悪な Cross PSD
関数を決定する問題に帰着した。そこでまず Cross PSD 関数の  xyC  および  xyQ  が満たすべき制
約条件の導出について触れる。2.1 節で示したコヒーレンス xy の定義では，2 方向の Auto PSD 関数
の相乗平均    xx yyS S  に対する Cross PSD 関数の絶対値  x yS  の比で表わされた。さらにコ
ヒーレンスの上下限値は±1 であり， 1xy  を満たす。(2-7)式の右辺が 1 以下であるという条件を
Cross PSD 関数  xyS  について解けば，次式を得る。  
        * 2xy xy xy xx yyS S S S       (2-54) 
 
ここに  *xyS  は  xyS  の共役複素を表す。さらに(2-55)式を  xyC  および  xyQ  を用いて表すと，
次式となる。 
 
          2 2 2xy xy xy xx yyC Q S S        (2-55) 
 
前述した拡張 Penzien-Watabe モデルで示したように，(2-55)式は，Cross PSD 関数の実部および虚
部である  xyC  および  xyQ  には存在可能領域を与えることが分かる。すなわち，コヒーレンス関
数 xy および各方向の Auto PSD 関数  xxS  ，  yyS  が与えられれば， xyC と xyQ を 2 軸にもつ座標
平面上(Cross PSD 関数に関する複素平面)で原点を中心とする    xy xx yyr S S   の円内の領域と
なることを表している。コヒーレンス関数の定義や意義は，2.1 節で既に述べたとおりであるが，コ




域において 1 となり，Cross PSD 関数において虚部であるクオドスペクトルは存在しない。これは各
方向の地震動の成分間に位相差が生じないことと密接に関係がある。しかしながら，コヒーレンス関
数の定義式から，Cross PSD 関数の絶対値が各方向の Auto PSD 関数の相乗平均に等しくなるような
コスペクトルとクオドスペクトルの組み合せが存在しさえすれば，その時の多成分入力地震動のコヒ
ーレンス関数 xy は 1 となるために，この場合も 2 方向地動成分は完全相関となる。 





            , ; ;xy xy a xy b xyz C Q f t C f t Q        (2-56) 
 




が可能な時間 tおよび振動数 に関する確定関数である。(2-57)式は，相関に関する項が xyC および
xyQ のみの関数であることを表す。本極限外乱問題において，水平 2 方向同時入力による相関の影響
を考慮した最悪な応答を見出すためには，(2-56)式を最大化するような xyC および xyQ を見出せばよ
い。これは，時間 tおよび振動数を与えた時に相関に関する項の被積分項を最大化する Cross PSD
の決定する問題に他ならない。このことは，(2-48)式が各時刻において振動数に関する積分を行うこ
とにより 2 乗平均応答の時刻歴変化を評価しているため，振動数ごとで被積分関数が最大化されれば，
当然ながら振動数に関する積分後の変位応答も極大となるためである。図 2-22 は，最悪な Cross PSD
関数の決定の概念を図示したものである。 
改めて(2-56)式をみれば，  xyC  および  xyQ  は未知数であり，  ;af t  ,  ;bf t  は，時間 tお
よび振動数に関する確定関数である。従って，(2-56)式は，ある任意の ,t に対して xyC , xyQ , z を
3 軸にもつ 3 次元空間において平面を形成することになる。また， xyC および xyQ の制約条件として
は，座標軸原点からの XY 平面上における距離が等しい円内に xyC および xyQ が存在することにある
((2-55)式)。本制約条件は， z 軸方向に関しては無関係に定まるので， xyC , xyQ , z を 3 軸にもつ 3 次
元空間内において円筒形を形成する。図 2-23 には，(2-55)式による Cross PSD 関数の制約条件と(2-56)
式による評価関数の関係について図示する。(2-56)式を最大化するためには，固定された ,t につい
て，図 2-24 で示される評価関数の存在領域内で z を最大にするような xyC および xyQ を決定すればよ
い。このような xyC および xyQ は，コヒーレンス関数 xy の上限値を１と仮定する場合は，Cross PSD
関数の存在領域内の最外縁上，すなわち，中心が     0xy xyC Q   で    xx yyr S S  の円筒表
面上に必ず存在し，これと平面との交点の極大値が相関に関する項の被積分項の最大値である。これ
らを踏まえて本極限外乱理論における最悪な相関性を与える  xyC  と  xyQ  を導出する。 
 
 





       2 2 2xy xy xy xx yyC Q S S       (2-57) 
            , ; ;xy xy a xy b xyz C Q f t C f t Q        (2-58) 
上式において変数  xyC  または  xyQ  を１つ消去し， maxz を求めればよい。 
まず，  xyC  を求める。(2-57)式は不等式制約であるが，図 2-23 に示すように，求めるべき  xyC 
および  xyQ  は，等号時に成立するものと考えられる。そこで，(2-58)式を  xyQ  について解けば
次式を得る。 
 




                2, ; ;xy xy a xy b xy yy xx xyz C Q f t C f t S S C            (2-60) 
 
(2-60)式において     ,xy xyz C Q  が極値(= maxz )を取りうるのは，  xyC  に関する１階微分を 0 と
して解けば次式が得られる。 
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の正負の設定に応じて相関に関する項を最大化する  xyC  の符号を定めなければならない。また
 xyQ  も同様に導出可能で，相関に関する項を最大化する最悪な  xyQ  は次式で得られる。  
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(2-61)式および(2-62)式で表わされる最悪な Cross PSD 関数を(2-48)式第 2 項で表わされる相関に関
する項に代入すれば，任意の時刻 tにおいて水平 2 方向同時入力を受ける柱頭縁応力における 2 乗平
均応答の相関に関する項の最悪な応答値は次式で表わされる。 
 
       
       
1 1 2 2 2 2 1 1
2 2
org 1 22 ( , ) ; ;xy a b xx yy
E t t t t
A A f t f t S S d 
   
       
  
   (2-63) 
 
上述した本極限外乱問題の解法とは異なるが，類似した問題に対する解法が Abbas らにより以下
のように示されている。Abbas らが導いた最悪な Cross PSD 関数の解は，本質的には一致している。
しかしながら，Abbas らは，1 方向入力の応答のモード間の相関関係に関する定式化の中でこれらを
示しており，本章で扱っている多次元入力地震動の相関性に関する問題とは事象が異なる。ここでは，
Abbas らが示した方法に基づいて，多成分同時地震動入力を受ける柱頭縁応力の 2 乗平均応答におけ
る最悪な相関性を見出す方法を以下に示す。 
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ここでおよび は，それぞれ xyS およびFの位相角である。Cross PSD 関数の絶対値は，各方向の
Auto PSD 関数およびコヒーレンス関数によって次式で与えられる。コヒーレンス関数の制約条件を
考慮すれば，Cross PSD 関数の絶対値は，既知量として与えられ次式を満たす。 
 
 





      xy xy xx yyS S S     (2-65) 
ここで水平 2 方向同時入力問題では，コヒーレンス関数が変動する点に留意する。(2-65)式が最大と
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ka  ：平均値 0，標準偏差  2xk xx kS    のガウス確率変数 
kb  ： ka に対して独立で平均値 0，標準偏差  2xk xx kS    のガウス確率変数 
  ： u l
N
     
⇒ u および l は考慮する振動数の上・下限値。 
k  ： 1
2
k l k          （ 1, 2, ,k N  ） 
 
一方，(2-69)式により生成した水平動に対して指定した相関関係を有する異なる方向の水平地動の
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kc  ： ka を条件とする条件付ガウス過程。平均値      xy k yy k xx k kS S a    ，標準偏差
 21yk xy k   のガウス確率変数であり， yk   2 vv kS    
kd  ： kb を条件とする条件付ガウス過程。平均値    xyk yy k xx k kS S b   ，標準偏差
 21yk xy k   のガウス確率変数。 
k  ：水平動と上下動の Cross PSD 関数における位相角，     1t ank xy k xy kQ C    
 
仮にコヒーレンス関数 xy が 1 であるときには，(2-66)式における kc および kd の標準偏差は 0 とな
る。従って， kc および kd は(2-65)式で定まった ka および kb に対して平均値のみが異なり，線形従属
の関係にある。従って，相関性を有する多成分入力地震動を生成する上では，位相角 k が重要なフ





動における最悪な相関関係を与える Cross PSD 関数を導出し，入力地動成分間の相関関係が応答に及
ぼす影響について数値例を用いて示していくことを目的とする。また，多成分入力地震動の影響を考





ここでは，1 層 1 スパンの立体骨組の部材諸元および等価な 1 質点系に置換した際の層剛性などに
ついて記す。表 1 は，柱および梁の部材諸元を示したものである。なお，建物軸 2X 方向のスパン長
2L は 15.0m で固定する。建物軸各方向の層剛性の違いが応答に及ぼす影響について検証するため建
物軸 1X 方向のスパン長 1L を変動させる。表 2 には， 1 25mL  の場合における各方向の層剛性，質量
および 1 次固有周期を記した。水平 2 方向の固有円振動数が一致するのは， 1 15 .0mL  の時である。 
 
表 2-2  部材諸元 
 柱 梁 
断面寸法 (mm) □-1500×1500×50 H-1200×600×40×32 
断面積 (mm2) 2.90×105 8.57×104 







表 2-3  代表的なスパン長における各方向層剛性，質量および固有周期 
1X 方向スパン長 (m) 25   
1X 方向水平剛性 1k  (N/mm) 6.83×108 
2X 方向水平剛性 2k  (N/mm) 7.46×108 
質量 1m  (kg) 5.93×106 
質量 2m  (kg) 3.65×106 
1X 方向固有周期 1T  (s) 0.585 
1X 方向固有周期 2T  (s) 0.440 
 
2.7.2  地震動のパラメター 
ここでは，水平 2 方向同時地動入力に対する応答解析で用いる入力地震動のパラメターを記す。2.4. 
4 で展開したように，水平 2 方向同時入力問題では Penzien-Watabe モデルに基づき地動主軸の存在を
仮定する。入力地震動のパラメターは，2 方向入力地動成分の包絡関数  xc t および  yc t ，地動主
軸方向の地動成分の Auto PSD 関数  1 1z zS  ，地動主軸方向および弱軸方向の Auto PSD 関数の比率
org ，地動主軸と建物軸がなす角度 である。 
各方向の地動成分の包絡関数は，最大振幅値で基準化された Jennings 型で与え，次式で定義する。
なおここでは，水平 2 方向について同一の包絡関数を用いる。 
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       
(2-71) 
次に，2 方向地動成分の Auto PSD 関数の設定について記述する。ここでは Auto PSD 関数を規定
する上で，2 つの異なる問題について考える。まず 1 つ目は，建物軸 1X ， 2X 方向に与えられる Auto 
PSD 関数を規定し，建物軸方向に入力される地動成分間のコヒーレンス値を 1 とする場合である。
地動主軸を考慮した Penzien-Watabe モデルに基づけば，建物軸方向の入力地動成分間のコヒーレンス








地はないといえる。2.7.3 節では，建物軸方向の Auto PSD 関数の和が一定のもとで，建物軸方向の







に対する弱軸方向の地動成分の Auto PSD関数の比 org を規定した上で，入射角 の変動を考慮する。
建物軸方向に入力される各方向 Auto PSD 関数を(2-50)式により算定し，拡張 Penzien-Watabe モデル
に基づいてコヒーレンス値が算定される。特に， org 0  の時には地動弱軸方向に地動成分を有する
ため，これを地動主軸 2 方向入力と称することとする。 
前述のいずれの問題においても，地動主軸および地動弱軸または建物各軸方向の Auto PSD 関数の
和を一定と仮定する。ここで，地動成分の Auto PSD 関数は，(2-13)式で示したように非減衰速度応
答スペクトルにより近似される。そこでここでは，Auto PSD 関数  1 1z zS  および  2 2z zS  の和ま
たは，  xxS  および  yyS  の和である  AllS  が，レベル 2 地震動に対する安全限界時の加速度
応答スペクトルに相当するものとして与えられるとする。図 2-26 には，  AllS  および 2.7.3 節で扱
う地動主軸 1 方向入力問題における 0.25,0.75,1.0  の 3 つのケースの Auto PSD 関数の組み合せを
図示したものである。以上の 2 つの問題に対する数値解析例の結果および考察については，2.7.3 節
および 2.7.4 節に示すが，2 つの問題の概要を整理したものを図 2-27 に示す。 
2.7.4 節における地動主軸 2 方向入力問題では，地動主軸と弱軸方向の Auto PSD 関数の比 org およ
び入射角 を設定する必要がある。2.7.4 節では， org 0.0,0.25,0.75,1.0  とし，入射角 に関する
パラメトリック解析を行う。  AllS  ， org および が与えられた時に建物軸各方向に作用する地動
成分の Auto PSD 関数は，次式で表わされる。 
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図 2-25 種々の Auto PSD 関数の組み合せ  






2.7.3  建物モデルの変動が極限応答に及ぼす影響 
本節では，建物軸の各方向に入力される地動成分の Auto PSD 関数の比率を規定する。ここで，本
極限外乱理論が対象としている応答量は，任意の時刻における 2 乗平均応答である。すなわち，(2-48)
式において，時刻 t を漸増させると，その時刻で定義される柱頭縁応力の 2 乗平均応答が得られる。
仮に入力地震動の継続時間T に対して(2-48)式における時刻 t を十分に大きく取ると，2 乗平均応答は
限りなく 0 に近づく。従って，ここでは時刻 t を 0 から漸増させていき，柱頭縁応力の 2 乗平均応答
の最大値を抽出し，これを評価指標とする。建物軸方向に入力される地動成分の Auto PSD 関数の比
率  は，0.0，0.25，0.75, 1.0 の 4 つの場合について解析する。図 2-27(a-d)には，それぞれの  に対
して，スパン長を連続的に変動させた時の立体骨組における柱頭縁応力の 2 乗平均応答 ≒( 標準偏差) 
の最大値を図示したものである。図中において，perfectly correlated (=完全相関)とは，水平 2 方向入
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力地震動の Cross PSD 関数のクオドスペクトル  xyQ  が 0 であることに相当する。すなわち，いわ
ゆる相関係数が 1 となるような水平 2 方向地動成分に位相差がない入力であり，地動主軸 1 方向入力
に相当するものである。この時のコスペクトル  xyC  は    xx yyS S  となる。CQC3 法では，
Cross PSD 関数の実部および虚部をそれぞれ独立に与えることができないため，コヒーレンスが最大
となる完全相関の場合が CQC3 法を用いて得られる最大応答となる。また，図中において，Case.2
および Case.3 は，Cross PSD 関数の存在領域内における  xyC  および  xyQ  が，全ての振動数域
に お い て  Case.2 ：        = / 2xy xy xx yyC Q S S    ， Case.3 ：   0xyC   お よ び
     xy xx yyQ S S   で与えられる場合を考慮した。 
図 2-27(a)において 0  の場合，建物軸 2X 方向には地動入力が存在しない。従って，多成分入力
地震動の相関に関する項が存在しないため，本極限外乱理論に基づいて得られる極限応答と通常の 1
方向入力に対する応答が完全に一致する。一方，図 2-27(b),(c)および(d)において 0  のときは， 2X
方向にも地動入力が存在する。これらを比較すれば， が大きくなるほど相関による応答の増幅の影
響が大きいことがわかる。 1.0  の時に応答比は，スパン長 1 15 .0mL  において最大値 1.41= 2 と
なる。このようにスパン長 1 15 .0mL  において相関の影響が最も大きくなるのは，建物軸 1X 方向お




( 1 15 .0mL  )場合では，前者の方が応答量は大きいことが確認できる。逆にスパン長が短い
( 1 15 .0mL  )場合は，後者の方が応答量は大きい。このことから，建物モデルのスパン長の組み合せ
に応じて対象とする応答量を最大化する  が存在すると考えられる。本節における数値例では  と
地動主軸を考慮した Penzien-Watabe モデルとの対応を考慮することは困難であるが，応答量を最大化
する  が存在するということは，応答を増大させるような特定の入力方向が存在することを示唆して
いると考えられる。次節では，地動主軸 2 方向入力問題について入射角度 をパラメターとして連続
的に変動させたときの極限応答特性の変化について検証を行う。 
また図 2-28 は，スパン長 1 2 5mL  のモデルに対して 1  (：建物軸方向に入力される地動成分の
Auto PSD 関数が同一となる)における，本極限外乱理論により得られる最悪な Cross PSD 関数の実部
 xyC  および虚部  xyQ  をそれぞれ図示したものである。Cross PSD 関数の定義に従えば，Cross 
PSD 関数は，振動数のみの関数である。しかしながら，本章で扱う極限外乱問題の解である  xyC 
および  xyQ  ((2-59)式および(2-61)式)は，2 乗平均応答を定義する時刻の関数で表わされる  ;af t 
および  ;bf t  の関数でもあるため，振動数特性が時間と共に変化する。従って，  xyC  および
 xyQ  は，図 2-28 に図示したように，時間-振動数域の 3 次元上で図示する必要がある。図 2-28 に

































前節では，建物軸方向の入力地動成分の Auto PSD 比  をパラメターの一つとして与え，建物モデ
ルのスパン長を連続的に変動させた。前節の結果から，対象とする建物モデルに対して地動成分の最
悪な入射角が存在すると考えられる。そこで，本節では，地動主軸および弱軸方向の地動成分が有す
る Auto PSD 関数  1 1z zS  および  2 2z zS  の比率 org を指定した上で，地動主軸と建物軸がなす入
射角度の連続的な変動に対する柱頭縁応力の応答特性について考察を行う。2.3.3 節で示したように，
org 0  の時は，地動主軸 2 方向入力を扱うことに相当する。ここで，(2-53)式で示したコヒーレン
ス関数の定義に従えば，任意の入射角度 においてコヒーレンス関数の値は変動するため，Cross PSD
関数の存在領域をコヒーレンス関数の値に応じて可変的に扱う必要がある点に留意する。 
図 2-29(a),(b),(c)および(d)では， org 0 ,0.25, 0.75, 1.0  　 　 の 4 つのケースに対して， の変動に対す
る柱頭縁応力の標準偏差の最大値を図示した。ここで建物モデルは，スパン長 1 15 .0mL  ，
2 2 5 .0mL  のものを対象とする。図 2-29(a)において， org 0  の場合は，地動主軸１方向入力に相
当する。従って，建物軸方向に入力される地動成分間の位相差がないため，完全相関（位相差なし）
の入力に対する構造物応答を評価した。また，相関の影響を考慮しない SRSS 応答についても示した。




は SRSS 応答に対して 1.41 倍の応答増加が生じる。 
図 2-29 (b)~(d)では，地動主軸 2 方向入力を考慮した org 0.25, 0.75, 1.0  　 に対する解析結果をそれ
ぞれ示している。これらを比較すれば， org の値が大きくなると，最悪な位相差を考慮した極限応
答と SRSS応答との差異が小さくなっていることが確認できる。これは，図 2-20 で示したように， org
が大きくなると，コヒーレンス関数が減少し，相関性が弱くなる傾向にあることが直接的な原因であ
ると考えられる。例えば， org が 1 の場合は，いずれの角度で入力したとしても，建物軸方向に入
力される地動成分間に相関関係はなく，無相関となる。従って，図 2-29 (d)において極限外乱応答と
SRSS 応答が完全に一致しているのは多成分入力地震動の成分間の相関性による応答の増分がないこ
とに起因する。また， org 0.25  および org 0.75  では最悪な相関性を考慮した極限応答が最大と
なる入射角が存在することが確認できる。最悪な入射角は建物モデル（＝各方向の剛性比）や org に
依存して変化すると考えられる。さらに， 0°  または 90°  の時に，極限外乱応答と SRSS 応答
が一致するのは，Penzien-Watabe モデルにおいて，地動主軸および弱軸方向の地動成分は互いに無相
関であるという仮定によるものである。 
一般的な構造設計において水平 2 方向入力といった地震動の多次元性を考慮する際には，図 2-29(a)
に示すような地動主軸 1 方向入力に相当するものを扱うことがある（例えば 45 度方向入力など）。し
かしながら，Penzien-Watabe モデルによる地動主軸の存在を考慮したうえで，地動主軸 2 方向入力を
扱った詳細な検討が行われることは稀であると考えられる。そこで，表 2-4 では，地動主軸 2 方向入
力において，入射角に関するパラメトリック解析から得られた最悪な入射角における極限応答に関し
て org の変化に対する極限応答の変化をいくつかの org についてまとめた。表 2-4 の結果から，地
動主軸 2 方向入力において，最悪な位相差を有する極限外乱に対する極限応答が最大となる org が






2.7.5  極限外乱に対する応答と任意の入力に対する応答の比較 
本節では，水平 2 方向同時入力地震動を受ける立体骨組モデル( 1 15 .0mL  ， 2 2 5 .0mL  )を対象
とし，前節で得られた最悪な組み合せとなる多成分模擬入力地震動の時刻歴加速度波形を見出すこと
を試みる。2.6 節で記述した方法は，乱数を用いるモンテカルロシミュレーション(MCS)に基づくた
め，同じ Auto PSD 関数を有していたとしても，様々な波形がランダムに生成される。当然ながら，
 
図2-29 地動主軸2方向入力における入射角度の変動に対する柱頭縁応力の標準偏差の最大値 
(a) org 0  , (b) org 0 .25  , (c) org 0 .75  , (d) org 1    
 
表2-4 org の変化による極限応答と最悪な入射角の比較 
org  完全相関: 位相差なし (地動主軸1方向入力) 入射角[degree] 





0.03 273.3 33 
0.05 272.2 32 
0.10 269.2 31 















図 2-30 である。図 2-30(a)は，極限外乱群に対する応答とランダム位相入力群に対する応答の分布図
であり，図中に記された cr i random/  で表わされる線は，極限外乱群に対する応答とランダム入力外







図 2-30 極限外乱群とランダム位相入力群による柱頭縁応力の時刻歴最大応答分布 
(a) 極限外乱-ランダム位相の応答分布  
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図 2-31 は，MCS により得られた結果のうち，応答差が顕著なる 1 例を図示したものである。図
2-31(a)は， 1X 方向の地動成分に対して最悪な相関関係を有するように生成された水平 2 方向地動成
分の組み合せである。また，図 2-31(b)は，図 2-31(a)で生成した 1X 方向の地動成分は同一のものを対
象にした上で， 2X 方向の地動成分が 1X 方向の地動成分の比例倍で与えられるように生成された水
平 2 方向地動成分の組み合せを図示したものである。これらを比較すれば，共に概ね似たような波形
形状にあるが，図 2-31(a)では Cross PSD 関数に基づいて位相情報を与えているので，ピークの位置






図 2-31 最悪な相関性を有する多成分入力外乱と完全相関波に対する柱頭縁応力の時刻歴応答の比較 










パワースペクトル密度関数(Cross power spectrum density function: 以下 Cross PSD 関数)がある。ここで
時系列波形および  y t  x t の成分間の Cross PSD 関数は，  x t のフーリエ変換  X  の複素共役と
 y t のフーリエ変換  Y  の積で定義される。しかしながら，Auto PSD 関数は，入力波のフーリエス
振幅ペクトルの絶対値の 2 乗に相当するものであり，地震動の加速度波形のような時系列波形のフー
リエ変換時に得られる複素情報が失われる。従って，2 方向の地動加速度成分の Auto PSD 関数が既







1) 記録地震波の成分間の Cross PSD 関数とコヒーレンスに関する分析 
 異なる 2 つの時系列波形の相関関係の定義について整理した上で，代表的な記録地震波やその他













非定常性を考慮した入力地震動モデルとして包絡関数  c t と平均 0 の定常ガウス確率過程に従う
確率変数  w t の積で与えられる確率論に基づく非定常入力地震動モデルを採用した上で，水平 2 方
向同時入力地震動の成分間の相関関係が応答に及ぼす影響を考慮し，構造物にとって応答が増大する
最悪な入力の相関関係を与える Cross PSD 関数を見出す極限外乱問題を提案した。本極限外乱におけ
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る評価関数は，水平 2 方向同時入力の影響を受ける柱頭縁応力の 2 乗平均応答とした。各方向の地動
外乱群の周波数特性をそれぞれの加速度成分の Auto PSD 関数により規定したもとで，2 乗平均応答
における入力の相関が及ぼす影響項が入力加速度成分の Cross PSD 関数の実部(=コスペクトル)およ
び虚部(クオドスペクトル)を独立変数とみなすことが可能であるという定式化を示した。 
 
3) 拡張 Penzien-Watabe モデルによるコヒーレンスの変動入力モデルの提案 
水平 2 方向同時入力問題を扱う上で，地動主軸の存在を仮定している Penzien-Watabe モデルを拡張
した拡張 Penzien-Watabe モデルを提案し，これを本極限外乱問題に適用した。本入力モデルでは，地
動主軸方向における地震動の PSD 関数  1zS  と  2zS  を規定し，地動主軸と建物軸のなす角 を
一つの変数とみなす。  1zS  に対する  2zS  の比を org とすれば，建物軸に入力される地動成分は，
org と の関数で表わされ，これらの地動成分間のコヒーレンス関数も org と の陽な関数である。
コヒーレンス関数は，Cross PSD 関数と Auto PSD 関数の比率で定義されており，本入力モデルを扱




多成分入力地震動の影響を考慮した既存の応答評価手法として，SRSS 法 (Square Root of Sum of 








とによって最悪な Cross PSD 関数を求める。振動数領域での最大化における被積分項は，未知変数




5) 1 層 1 スパン立体骨組の数値解析例による極限外乱理論の検証 
レベル 2 安全限界スペクトルに相当する Auto PSD 関数を有する地動外乱群を対象とし，応答が増



















6) 地動主軸 1 方向入力と地動主軸 2 方向入力の比較 
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第 3 章 水平上下地震動の振動数特性の最悪な組み合せを考慮した 
 極限外乱の特性  
3.1  多成分入力地震動の相関性に関する極限外乱理論の拡張と適用性 
第 2 章では，水平 2 方向同時入力地震動における地動成分間の相関関係に関する極限外乱問題を提
示し，問題の定式化および解法アルゴリズムを示した。第 2 章で展開した極限外乱問題では，地動加
速度成分のパワースペクトル密度関数(以下 Auto PSD 関数)を既知なものとして指定されると仮定し





















3.2  水平上下同時入力地震動に対する極限外乱問題 
本節では，水平上下同時入力地震動に対する極限外乱問題を展開し，同時入力地震動の多成分間の
最悪な相関関係に関する特性を明らかにする(藤田 2008b, 2009)。 
 
3.2.1 水平上下同時入力地震動を受ける平面骨組の梁端曲げモーメント応答の評価 
本章で扱う建物モデルは，図 3-1 に示す 1 層 1 スパン平面骨組とし，柱は角形鋼管とし，梁は H







る。入力地動外乱モデルは，第 2 章と同様なものとして扱い，次式で定義する。 
      g u uu t c t w t  (3-1) 
      g v vv t c t w t  (3-2) 
 
ここに  uc t ，  vc t は，水平および鉛直方向地動成分の振幅調整を行う包絡関数である。また，  uw t ，
 vw t は，定常ガウス確率過程に従う確率変数である。  uc t および  vc t を操作することにより水平






した上で，水平変位  u t および鉛直変位  v t の最大値から各方向の最大曲げモーメント応答として
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     (3-3b) 
 
(3-3a)式については，第 2 章で同様な導出を行っている。ここでは(3-3b)式で表わされる鉛直方向剛性
の導出について記す。鉛直方向については，モデルの対称性を考慮し，図 3-2 のように考える。点 C
における鉛直方向剛性および外力は，モデルの対称性によりそれぞれ (1 / 2) vk ， (1 / 2) vP となり，柱
の伸縮を無視すれば，梁中央点での鉛直方向変位平面骨組の鉛直方向 v を用いて鉛直方向剛性 vk は，
次式で与えられる。 


















 1 2 vP
 
 図 3-1 平面骨組モデル 図 3-2 鉛直方向振動モデル 
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また，図 3-2 において，梁中央鉛直変位 v は，梁の BC 部の部材角 BCR を用いて  1 2 BCv L R  とな
るので，鉛直方向剛性 vk は次式のようにも表わすことができる。 
 
 2 / ( )v v BCk P LR  (3-5) 
 
梁中央に鉛直方向外力 vP が作用した時に生じる部材 BC の B 端側曲げモーメント
v
BCM は次式となる。  
 
 (4 / ) 2 3v b B BCBCM EI L R   (3-6) 
 
さらに，節点 B でのモーメントの釣り合いを考慮することにより， B および BCR の関係式は(3-7)
式となる。 
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(3-7) 
部材 BC の層方程式と(3-7)式から B を消去すれば，部材角 BCR は(3-8)式となる。 
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(3-8) 
このとき，鉛直方向剛性 vk は，(3-8)式を(3-5)式に代入することにより(3-4)式として得られる。 
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(3-10) 
 
(3-9)式および(3-10)式において  u t および  v t は 1 質点系の時刻歴応答で与えられるため，各方向の
単位衝撃応答関数を用いて次式で表わすことができる。  
       0t g uu t u g t d       (3-11) 
 
      0t g vv t v g t d       (3-12) 
 
以上より，本章における極限外乱問題における評価関数を構成する水平および鉛直方向の梁端部曲げ
モーメント  uM t および  vM t は次式で与えられる。  
 











ここに MuA および MvA は，(3-9)式，(3-10)式における各方向変位  u t ，  v t に対する係数であり，部
材寸法，スパン長が与えられれば定数として与えられる。 
 





      u vf t M t M t   (3-15)   
曲げモーメント和の 2 乗平均応答を展開すれば次式となる。 
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(3-16) 




本的に第 2 章とほぼ同様である。 
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       2 2 22 ; ;v Mu c s vvE M t A C t C t S d             (3-20) 
ここに 
      0; cos
t
c v vC t c g t d       (3-21) 








 最後に，(3-17)式における第 2 項および第 3 項，すなわち水平および鉛直方向入力に対する梁端部
曲げモーメント応答の相互相関関数の項は，水平方向および鉛直方向入力の確率変数  uw t および
 vw t の Cross PSD 関数  uvS  の実部  uvC t および虚部  uvQ t を用いて次のように表わされる。  
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          2 ; ; ; ; ;c c s sf t B t C t B t C t       (3-24b) 





     
       





[{ ( ) ( )} ]
{ ; ; }
2 { ; ; }
{ ; ; }
u v
Mu c s uu
Mu Mv uv uv
Mv c s vv
E M t M t
A B t B t S d
A A f t C f t Q d
A C t C t S d
   
    



















第 2 章では，各方向の自己相関に関する項は，構造物モデルのパラメターと各方向の Auto PSD 関
数が与えられれば既知なものとして扱っていた。一方，様々な振動数特性を有するモデルフリー地震





 水平上下同時入力地震動における最悪なコスペクトルおよびクオドスペクトルは，第 2 章で求めら
れていた（問題は異なるが表現としては同様）。ここでは前章で得られた最悪なコスペクトルおよび
クオドスペクトルを用い，(3-25)式で表わされる梁端部曲げモーメント和の 2 乗平均応答の相関に関
する項のみを最大化する水平上下同時入力地震動の最悪な Auto PSD 関数の組み合せを見出す。 
 まず，水平上下同時入力地震動を受ける構造物の梁端部曲げモーメント応答を最大化する最悪な入
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ただし，水平 2 方向同時入力問題とは異なり，Penzien-Watabe モデルに基づいてコヒーレンス関数の
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項では，構造物特性に対応する伝達関数    2 21 2; ;f t f t  と，入力地震動特性に対応する Auto 
PSD 関数の相乗平均    uu vvS S  が分離した形で得られている。前者は質量や剛性といった構造
物の基本特性が与えられれば定まる関数であるのに対して，後者は多成分入力地震動における振動数
特性に関する項となる。従って，応答を最大化する最悪な入力外乱特性を決定するためには，  uuS 
と  vvS  の相互の関係が重要なファクターである。 
 
3.2.4 規定された Auto PSD 関数に対する極限外乱問題の数値例 






plan elevation  
図 3-3 1 層 1 スパン平面骨組構造物モデル 
 
表 3-1  部材パラメター 
 柱 梁 
断面サイズ  mm  □-1000×1000×30 H-1200×600×40×32 
断面積 2[mm ]  1.16×105 8.57×104 
断面 2 次モーメント 4[mm ]  1.82×1010 1.99×1010 






 uuS  および  vvS  が変動することに留意する。本項では，次節で扱う任意の Auto PSD 関数の
組み合せを考慮した地震動モデルに対する極限外乱の特性と比較するために，第 2 章で扱った安全
限界スペクトルに基づく規定された Auto PSD 関数に対する水平上下同時入力を受ける平面骨組の梁
端部曲げモーメントに関する極限応答の性状について把握する(藤田，竹脇 (2008b))。 
図 3-3 は，本節で解析対象とする 1 層 1 スパンの平面骨組である。柱は角形鋼管，梁はＨ形鋼とし，
そのパラメターを表 3-1 に記す。また，鋼材のヤング係数 E は 5 22.05 10 [ N/mm ] とする。解析は
弾性解析とする。建物高さは 6.0mH  で一定とする。振動面に垂直な奥行き方向長さは 6.0m とし，
  
 図 3-4 包絡関数 図 3-5 水平および鉛直方向の Auto PSD 関数 
 
図 3-6 スパン長の変動に対する梁端部曲げモーメント応答和の 2 乗平均平方根の変化 
 
図 3-7 相関を考慮しない SRSS 応答に対する極限応答の応答増加率 
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床荷重は 2600[kg/m ]とする。(3-3a)式および(3-3b)式より，水平および鉛直方向剛性はスパン長 L の
関数となっている。本節で扱う数値例では，スパン長の変動による各方向の固有円振動数の組み合せ
の変化が極限応答に及ぼす影響について検討する。 
図 3-4 は，経時特性を与える包絡関数で，第 2 章で扱ったものと同様である。ここでは，水平およ
び鉛直方向ともに図 3-4 で与えられる包絡関数を用いることとする。また，図 3-5 は，本項で扱う非
定常入力地震動モデルにおける定常振動成分  uw t ，  vw t の Auto PSD 関数  uuS  と  vvS  を図
示したものである。いずれも，第 2 章で用いた安全限界スペクトルに相当するものである。ただし，
上下動の安全限界スペクトルについては，一般には規定されていないため，ここでは全ての振動数域
で水平動の 1/2 の大きさ(Auto PSD 関数の振幅値には 4 倍の差が生じる)を有すると仮定する。 
図 3-6 は，スパン長をパラメトリックに変動させた場合の曲げモーメント和の 2 乗平均平方根(標
準偏差)の最大値を，極限外乱に対する応答，SRSS 評価による応答(=(3-25)式における相関項を考慮
しないものに相当)，クオドスペクトルを 0 とした完全相関の場合について比較したものである。 
また，図 3-7 は，最悪な Cross PSD 関数を考慮した相関項を含む場合の曲げモーメント和と SRSS
評価による曲げモーメント和との差を SRSS 評価による曲げモーメント和で割った応答の増加率を
表す。図 3-7 より，スパン長 17 .0mL  の付近で応答増加率が最大となっている。ここで，スパン長
17 .0mL  における水平および鉛直方向の固有周期について着目すれば，水平方向の固有周期は
 
図 3-8 スパン長 17 .0mL  における最悪な Cross PSD 関数 
 
図 3-9 スパン長 17 .0mL  における最悪な Cross PSD 関数による水平・鉛直方向入力の位相差 
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0.560hT s ，上下方向の固有周期は 0.563vT s であり，各方向の固有周期がほぼ一致している。
水平，鉛直方向の固有周期が等しい場合に相関項が最大になるのは，(3-24a)式, (3-24b)式を構成する
 ;cB t  ,  ;sB t  ,  ;cC t  および  ;sC t  が近接する固有振動数においてピークとなり，水平お
よび鉛直方向応答の相関が強くなるためである。つまり，相関項では，  ;cB t  ,  ;sB t  と  ;cC t  ，
 ;sC t  の積がそれぞれ存在し，水平と鉛直の固有振動数が近接する場合に相関項による影響が顕著
になる。 
図 3-8 は，スパン長 17 .0mL  ，2 乗平均応答を定義する時刻 12 .0t s における最悪な Cross PSD
関数のコスペクトルおよびクオドスペクトルをそれぞれ図示したものである。図より，クオドスペク
トルは，コスペクトルに比べてかなり相対的に振幅レベルが小さい。 
また，図 3-9 では，最悪な Cross PSD 関数から定まる水平および鉛直方向入力の位相差を図示した
もので，各方向の固有円振動数付近で反転していることが確認できるが，位相差は小さい。従って，















に竹脇(2001)は，より簡易な確率論的アプローチとして，地動成分の Auto PSD 関数を，上限値に制
約を有する問題に対する解である有帯域ホワイトノイズに基づいて矩形形状で与えられるとしたう
    







題では，対象とする建物モデルがいずれも 1 質点系などの簡易なものである。さらに 1 方向入力のみ
を対象とする場合は，最悪な Auto PSD 関数は，構造物モデルの卓越する固有円振動数と共振するよ
うな矩形形状となるのが一般的である。図 3-10 は，第 2 章で用いた安全限界スペクトルに基づく Auto 
PSD 関数とモデルフリー地震動における Auto PSD 関数の違いを図示したものである。 
本論文では 2 方向同時入力地震動を対象とするため，構造物モデルの固有円振動数と共振を起こす
ような Auto PSD 関数がモデルフリー地震動において必ずしも最悪になるとは限らない。その理由は，
2 方向同時入力問題において入力地震動による相関性が応答増加の影響を有するためである。従って
本章で扱う多成分入力地震動に対する極限外乱問題とは，任意の振動数特性を有する Auto PSD 関数
において最悪な相関性を考慮した 2 乗平均応答和を最大化する最悪な Auto PSD 関数の組み合せを見
出す問題となる。 
次に本章におけるモデルフリー地震動のパラメターの設定について記す。本章では，モデルフリー
地震動として，地動成分の Auto PSD 関数を矩形形状で与えることとする。矩形形状の Auto PSD 関
数を決定づけるパラメターとしては振動数帯域(＝振動数バンド) U および V であり，振動数帯域
の中心は建物モデルの水平および鉛直方向の 1 次固有円振動数と一致するものとする。図 3-11 に，
各方向の矩形 Auto PSD 関数のパラメターを図示する。各方向の Auto PSD 関数は，現実的な地震動
群を想定するために，地震動のパワー(＝振動数領域での面積)に上限を設ける。鉛直方向入力の Auto 
PSD 関数パワー vS は，水平方向地動成分の Auto PSD 関数パワー uS の定数倍で与えるものとする。 
 
 uu uS d S    (3-29) 
  vv v uS d S S      (3-30) 
ここで uS は，第 2 章において分析した結果に基づいて適切な値を用いることとする。 
 
3.4 最悪なパワースペクトル密度関数(Auto PSD 関数)の組み合せ問題 
 本章における極限外乱問題は，3.3 節で定義したモデルフリー地震動のもとで，対象とする応答量
を最大化する最悪な矩形 Auto PSD 関数の組み合せ，すなわち各方向の Auto PSD 関数の振動数バン
ド U および V を決定する問題である。水平上下同時入力を受ける平面骨組の梁端部曲げモーメン
ト和の 2 乗平均応答における相関項を最大化する最悪な Cross PSD 関数は(3-28)式で表わされたが，
モデルフリー地震動を対象とする場合は，前述の振動数バンドのパラメターに応じて応答値が異なる。










 水平および鉛直方向の 1 次固有円振動数を u ， v とし，各矩形 PSD 関数の振動数バンド U ， V
を用いれば，(3-31)式は各方向の Auto PSD 関数が振動数領域において重なる部分のみ有意であるこ
とを意味しているので，(3-31)式は次のように表すことができる。ただし，簡単のために以下では
2 u v  を L と表記する。  
 
( ) ( )
0
























ここに は Auto PSD 関数のパワーの比率 /v uS S を表す。 
(3-32)式に示した分類は，各方向の 1 次固有円振動数の差分と，振動数バンドの差分の関係により
定まるもので，(3-32)式の 4 つの領域をそれぞれ上から順に(1)，(2)，(3)，(4)と表すこととすれば，
図 3-12 のように表わされる。図において(1)の領域では，各方向の Auto PSD 関数が重なる領域が存
在しないため，(3-31)式の積分値が 0 となり，相関性を有しない。また，(2)および(3)の領域では，一
方の Auto PSD 関数の振動数バンドが比較的大きいため，各方向いずれかの Auto PSD 関数を完全に
包絡する場合に相当する。このときの (3-31)式における積分区間は ( / 2)L U    (または，
( / 2)L V   )から ( / 2)L U   (または， ( / 2)L V   )に限定される。最後に(4)の領域は，各方向の
Auto PSD 関数の一部が重なる領域を有する場合に相当する。各領域における Auto PSD 関数の組み合
せを図 3-13 にまとめる。 
(3-32)式において未知の変数は，各方向の Auto PSD 関数の振動数バンド U および V である。
(3-32)式の停留点（＝極大値）を与える U および V を求めるためには，(3-32)式を U および V に
関して微分することにより次式を満たす必要がある。 
 
 ( ) ( ) 0uu vv
U
S S d  
        (3-33a) 
 ( ) ( ) 0uu vv
V
S S d  
        (3-33b) 
 
まず，(3-32)式における領域(2)および(3)に関して，(3-33a)式および(3-33b)式を展開すれば， U お
よび V に関して次式が得られる。  
 
 U V L    
 
 V U L    
 
 U V L    
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S S  
 
        
     
(3-35a) 
 




V U u v
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S S  
 
        




および V は存在しない。ただし，(3-36)式において各方向の u および v が一致する場合は，
U V   上で極値をとる。 
ここで，振動数バンドをパラメトリックに変化させた際の各方向 Auto PSD 関数の相乗平均パワー
       
 図 3-12 振動数バンドに対する Auto PSD 関数 図 3-13 各領域における水平および 




行う。各方向の Auto PSD 関数パワーは， 2 410 [m /s ]uS  ， 2 42.5 [m /s ]vS  とし，解析ケース A では，
比較的水平および鉛直方向の固有円振動数が近接するモデルとし， 3[rad/s]u  ， 4 [rad/s]v  とす
る。また，解析ケース B では，上下方向の固有周期が短く，各方向の固有円振動数に相対的に差が
生じるモデルとし， 3[rad/s]u  ， 6 [rad/s]v  とする。図 3-14 は，それぞれの解析ケースについ
て振動数バンド U および V を 0.0[rad/s]から 10.0[rad/s]までパラメトリックに変動させ，(3-31)式で
表わされる Auto PSD 関数の相乗平均のパワーの等高線図を 2 次元上に図示したものである。図より，
{ , }U V  Ω が {0,2 }u v  Ω もしくは {2 ,0}u v  Ω において極大値を有していることが
わかる。これは，(3-34)式からわかるように，領域(2)および(3)において U または V に対して Auto 
PSD 関数の相乗平均のパワーが単調減少していることからも明らかである。また，固有円振動数が
近接しているモデルのほうが，Auto PSD 関数の相乗平均のパワーが大きくなることが確認できる。 
以上のように，矩形 PSD 関数を決定づけるパラメターである振動数バンド U および V と Auto 
PSD 関数の相乗平均のパワーの関係性について定式化を行い，Auto PSD 関数の相乗平均のパワーを
最大化する振動数バンド U および V を特定することが可能であることを示した。しかしながら，
(3-28)式に示す梁端部曲げモーメントの 2 乗平均応答における入力地震動の相関に関する極限応答の
項については，Auto PSD 関数の相乗平均だけではなく，構造物特性に起因する時間-振動数依存の伝
達関数の項が存在する。これにより，時間の経過や振動数域により Auto PSD 関数の振幅値が変動す
るため，実際に(3-28)式を最大化する最悪な U および V は，前述した Auto PSD 関数の相乗平均の







図 3-14 振動数バンドの変化に対する Auto PSD 関数の相乗平均のパワー 
(a) 解析ケースＡ：固有円振動数近接モデル( 3 [rad/s]u  , 4 [rad/s]v  )  
(b) 解析ケースＢ：固有円振動数乖離モデル( 3 [rad/s]u  , 6 [rad/s]v  )  
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3.5  水平上下同時入力地震動のパラメター変動が極限応答に及ぼす影響 
本節では，水平上下地動成分の振動数特性の変動が極限応答に及ぼす影響について検討し，梁端部
曲げモーメント和の 2 乗平均応答を最大化するような最悪な Auto PSD 関数の組み合せを見出すパラ
メトリック解析を展開する。対象とする構造物モデルは，3.2.4 節でも扱った 1 層 1 スパン平面骨組
とする(各部材寸法等は，表 3-1に従う)。3.2.4節におけるスパン長に関するパラメトリック解析より，
スパン長 1 7 mL  では各方向の固有円振動数が近接しており，相関による応答増加の影響が顕著であ
る。ここでは，3.2.4 節の結果を踏まえて，スパン長が異なる 2 つのモデル(a) 1 7 mL  (b) 24mL  を
対象とする。スパン長 1 7 mL  および 24mL  における構造物諸元は表 3-2 に示す。 
モデルフリー地震動の制約条件としては，各方向の地動成分の Auto PSD 関数のパワー（＝振動数
域での積分値）である。水平および鉛直各方向の Auto PSD 関数のパワーの上限値 uS および vS を指
定する際には，想定する地震動群の入力レベルに十分に留意する必要がある。表 3-3 は，記録地震波
の水平，鉛直各方向の地動成分の Auto PSD 関数のパワーについて分析した結果をまとめたものであ
る。表より，鉛直方向の Auto PSD 関数のパワー vS は uS の 1/4~1/3 程度となっていることが確認でき
る。本節では， uS および vS をそれぞれ
2 410.0[m /s ]， 2 42.5[m /s ]で与えるものとする。 
図 3-15 は，二つの異なるスパン長のモデルにおいて，(3-28)式において構造物特性により記述され




表 3-2 スパン長 1 7 mL  および 24mL  の平面骨組の構造物諸元 
 
Span length 17 .0mL   24 .0mL   
horizontal stiffness uk  (N/mm) 2.18×10
8 1.95×108 
vertical stiffness vk  (N/mm) 1.07×10
8 4.16×107 
mass in horizontal direction um  (kg) 1.79×10
6 2.70×106 
mass in vertical direction vm  (kg) 0.89×10
6 1.35×106 
horizontal natural period uT  (s) 0.560 0.741 
vertical natural period vT  (s) 0.563 1.131 
damping ratio ,u vh h  0.02 0.02 
 





El Centro (1940) 0.2059 0.1228 0.0602 
Taft (1952) 0.0933 0.0101 0.0045 
JMA Kobe (1995)  6.5980 4.3435 1.4090 
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一方，スパン長 24mL  の場合は，前者の場合に比べてやや複雑な形状となっており，異なる振動数
域において二つのピークが見られる。これは，スパン長 24mL  では，水平方向および鉛直方向の固
有円振動数が異なっており，各方向の応答増幅が顕著となる振動数帯域の相互関係が希薄になるため




図 3-16 においては，水平方向の Auto PSD 関数  US  の振動数バンド U を固定したもとで，鉛直方
向の Auto PSD 関数  VS  の振動数バンド V をパラメトリックに変動させた際の梁端部曲げモーメ
ント和の 2 乗平均応答の変化を図示している。図中において，critically correlated とは，梁端部曲げ
モーメント和の 2 乗平均応答において本極限外乱法により見出した最悪な相関を考慮した場合であ
 
図 3-15 伝達関数 2 21 2( ; ) ( ; )f t f t  の t  領域 3 次元図 
 (a) 17mL  , (b) 24mL   
図 3-16 鉛直方向地動成分の Auto PSD 関数の振動数バンドのパラメトリック変動に対する梁端部
曲げモーメント和の 2 乗平均応答における相関項の有無の影響 




り，without correlation とは，相関項を考慮しない各方向の応答の 2 乗和平方根(=SRSS 応答)を表す。
図より，スパン長 1 7 mL  の場合では入力外乱の相関関係による応答増幅効果が顕著にみられ，鉛直
方向の振動数バンド V が 0.2-0.5(rad/s)の間で最大となっていることがわかる。一方，図 3-16(b)のス
パン長 24mL  の場合では，(3-35)式により求めた最悪な振動数バンドはおよそ 3[rad/s]であり，同図
より振動数幅 3[rad/s]付近で若干の違いがみられ，相関による応答増加の影響を確認することができ
る。しかしながら，鉛直方向の矩形 Auto PSD 関数の振動数バンドが小さい方がより大きな応答とな
っている。これは，各方向の Auto PSD 関数の卓越振動数の帯域が狭く，各方向の固有振動数に近接
することによって各方向でそれぞれ共振現象が生じることに起因する。 
このように入力と構造物の共振による応答増加と各方向入力の相関関係による応答増加の二つの
異なる影響が互いに作用し合うため，多成分入力地震動における最悪な Auto PSD 関数の組み合せは
構造物特性に依存して異なる。例えば，スパン長 1 7 mL  の場合では，図 3-15 に示したように相関
に関する項を構成する伝達関数は特定の振動数(=水平および鉛直方向の固有円振動数)で単一のピー
ク値を有しているため，多成分入力地震動における相関による応答増加の影響が大きく最悪な Auto 
PSD 関数の組み合せ，すなわち指定した U に対する最悪な振動数バンド V が存在する。これは前
節で求めた相関に関する項を最大化する最悪な U および V の組み合せの結果と一致する。一方，




図 3-17 は，スパン長 1 7 mL  および 24mL  のモデルにおいて，振動数バンドの組み合せに対す
る各方向の地動成分に対応する Auto PSD 関数の組み合せにおいて，多成分入力地震動に対する構造
物応答を最大化する最悪な Auto PSD 関数の組み合せを概念的に図示したものである。すなわち，構
造物特性(ここではスパン長の違い)により，最悪な振動数バンドの組み合せが存在することを表して
いる。図 3-17(a)に示すスパン長 1 7 mL  の場合では，水平方向と鉛直方向で特定の振動数バンドの
組み合せが応答を最も増大させると考えられる。一方，図 3-17(b)に示すスパン長 24mL  の場合は，
図 3-17 モデルの違いによる Auto PSD 関数の組み合せと相関の影響の比較 
 (a) 17mL  , (b) 24mL    
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相関による応答増加が見られるのは振動数バンド U および V が大きい領域であるが，相関による
応答増加の影響はほとんど見られない。これは振動数バンド U および V が大きい領域では，構造
物の振動が卓越する固有円振動数付近の帯域での Auto PSD 関数の振幅レベルが相対的に小さくなり，
共振による応答増加の影響が小さくなるためである。従って，各方向の固有円振動数に差があるスパ
ン長 24mL  の場合には，各方向でそれぞれ共振的入力となる U および V が小さい Auto PSD 関数
の組み合せにおいて構造物応答が最大となる。 
図 3-18 は，スパン長 1 7 mL  および 24mL  のモデルにおいて，地動成分の Auto PSD 関数のパワ
ーが一定の下で，各方向の Auto PSD 関数の振動数バンド U および V をそれぞれパラメターとした
際に得られる梁端部曲げモーメント和の 2 乗平均応答に関する 3 次元俯瞰図を示したものである。す
なわち，図 3-16 で得られた U を固定した下での V に関するパラメトリック解析を，2 変数 U お
よび V の変動を考慮したパラメトリック解析に拡張したものである。 
図 3-18(a-1)および(b-1)は，それぞれスパン長 1 7 mL  および 24mL  のモデルにおいて，相関によ
る応答増加を考慮しない SRSS 応答について図示したものであり，図 3-18(a-2)および(b-2)は，相関項
を考慮した極限応答を示している。これらを比較することにより，図 3-17 で提示した概念図の意味
がより明瞭に理解される。すなわち，図 3-18(a-1)と(a-2)を比較すれば，各方向の固有円振動数が近接
するスパン長 1 7 mL  の場合では，振動数バンドが小さい領域で入力の相関の影響が顕著に表れるた
め，最悪な相関関係を考慮した極限応答は相関を考慮しない SRSS 応答に比べて極めて大きな応答値
を示している。一方，図 3-18(b-1)と(b-2)を比較すれば，各方向の固有円振動数が互いに異なるスパ
ン長 24mL  の場合において梁端部曲げモーメント和の 2 乗平均応答が最大となるのは，振動数バン
ド U および V が小さい領域である。図 3-18(b-2)より，振動数バンド U および V が大きい領域に
おいて，多成分入力地震動における地動成分間の相関の影響が若干生じていることが確認できるが，
評価対象とする構造物応答の上限値に関してはほとんど影響がないといえる。 
図 3-19(a),(b)は，それぞれのスパン長に対する図 3-18 の解析結果において，梁端部曲げモーメント
和の 2 乗平均応答を構成する相関項に関するコンター図を示したものである。図より，相関による応
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図 3-18 モデルフリー地震動のパラメトリック解析 
梁端部曲げモーメント和の 2 乗平均応答の比較 
(a-1) 相関考慮なし(SRSS 応答) 17mL  ，(a-2) 相関考慮(極限応答) 17mL   
(b-1) 相関考慮なし(SRSS 応答) 24mL  ，(b-2) 相関考慮(極限応答) 24mL   
 
( rad / s )V ( rad / s )V
2 2(N mm ) 2(N mm
(rad / s )U ( rad / s )U
(a) (b)
図 3-19 2 乗平均応答における相関項による応答増加効果の比較 
(a) 17mL  , (b) 24mL   
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3.6  最悪位相差を考慮した極限外乱法の時間領域への適用 
 これまでに構築してきた多成分入力地震動の成分間の相関性に関する極限外乱法では，構造物の 2
乗平均応答を対象としている。すなわち，本極限外乱理論では 2 乗平均応答におけるクロス項を最大
化する最悪な Cross PSD 関数を明らかにしている。しかしながら，2 乗平均応答は確率論的な応答量
であるため，時刻歴での最大応答値を最大化する極限入力の特性を直接的に扱っているとは言い難い。
従って，時間領域においてどのような入力地震動の組み合せが構造物に対して最悪なシナリオを生じ
させるかということに関しては，本極限外乱理論により得られた最悪な Cross PSD 関数からすぐには
把握できない。第 2 章 6 節では，最悪な Cross PSD 関数から時間領域における多成分入力地震動の作
成法について取り上げた。しかしながら，2.6 節で扱った方法は確率論的な立場に基づくモンテカル







造設計時に用いられる標準的な記録地震波やスペクトル適合波の 1 成分(NS 方向や EW 方向)が与え
られたもとで，多次元入力地震動下において構造物に対して最悪なシナリオを生じさせる建物軸の他
方向の時刻歴成分を見出すということはこれまでの研究からは十分に明らかにされていない。そこで
本節では，第 2 章および第 3 章で展開してきた多次元入力地震動の地動成分間の相関性に関する極限
外乱理論に基づいて得られる最悪な Cross PSD 関数を用いて，時間領域において最悪な位相差を有す
る多成分入力地震動を見出す 2.6 節とは異なる方法について提示する。 
時系列波形  xu t の成分が既知であれば，そのフーリエ変換  xU  の実部  Re[ ]xU  および虚部
 Im[ ]xU  はそれぞれ既知である。すなわち，1 成分のフーリエ振幅とその位相角が与えられる。ま
た，逆に  Re[ ]xU  および  Im[ ]xU  を用いて，逆フーリエ変換を実施すれば，時間領域での  xu t
の成分を再現することが可能である。これらは互いに 1 対 1 の関係が成り立っている。本節では，
 xU  に対する最悪な Cross PSD 関数による位相角の操作を行うことで，  yU  の実部，虚部を決
定し，時系列波形  yu t を求めることを考える。 
第 2 章で扱った極限外乱問題では，各方向の入力地震動の Auto PSD 関数  xxS  および  yyS  が
既知であると仮定していた。このことは，Auto PSD 関数の定義に従えば，各方向の地動成分のフー
リエ振幅スペクトルが既知であることに相当する。しかしながら，フーリエ振幅スペクトルは，フー
リエ変換  xU  の絶対値  xU  であるため，その実部  Re[ ]xU  および虚部  Im[ ]xU  は定まら
ない。地動加速度成分のフーリエ変換の実部および虚部と Cross PSD 関数の関係を見出すことで，
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 x に関する既知量は次のとおりである。 
1) 入力地震動における各方向の Auto PSD 関数  xxS  ，  yyS   
2) X 方向，Y 方向に関する Cross PSD 関数  xyS  の実部および虚部 
  (2：極限外乱理論に基づいて得られる最悪な Cross PSD 関数) 
 ここで Auto PSD 関数の定義に従えば，  x に関して次式を得る。 
 
 2 21 2( ) ( ) 2 ( )xxx x T S       (3-37) 
 2 23 4( ) ( ) 2 ( )yyx x T S       (3-38) 
また，Cross PSD 関数は次式で定義される｡ 
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Cross PSD 関数の実部  xyC  および虚部  xyQ  を見出している。従って，(3-40)式の左辺は既知量
として扱うことが可能である。(3-40)式の左辺と右辺の対応から  x に関して次式を得る。 
 
          1 3 2 4 2 xyx x x x TC      
 
(3-41) 
          1 4 2 3 2 xyx x x x TQ        (3-42)  
(3-37)式，(3-38)式，(3-41)式および(3-42)式より，  x に関する関係式が得られた。 
ここで，  x に関する方程式を解く上で，PSD 関数がフーリエ振幅スペクトルを 2 乗したものを
継続時間で除したもので定義されたことに留意すれば，フーリエ変換の実部および虚部との関係性か
ら    1 2,x x  ,    3 4,x x  は，各振動数において PSD 関数の振幅値を半径に持つ円周上の点であ
る。従って，  x を極座標上に次のように置き換えることが可能である。 
 
 
   
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   
     
(3-43) 
 
極座標を導入することにより，(3-43)式における未知変数は， ( )  および ( )  （=振動数の関数）
となる。(3-43)式を(3-41)式および(3-42)式に代入すれば， ( )  および ( )  に関して次式を得る。 
 
    cos ( ) ( )





        
(3-44) 












(3-44)式および(3-45)式において  xyC  ，  xyQ  は互いに複素数平面上の円周上の同一点であるた
め，(3-44)式と(3-45)式は等価な式である。従って，(3-44)式から ( )  および    の相互関係を得る
ことは可能であるが， ( )  および ( )  を独立に決定することはできない。しかしながら，仮に 1
方向成分の Auto PSD 関数の各振動数における    が既知であれば，他方向の Auto PSD 関数におけ
る    を最悪な Cross PSD 関数  xyC  または  xyQ  から求めることが可能である。 
1 方向成分の時系列波形  xu t が任意に与えられれば，そのフーリエ変換  xU  により Auto PSD
関数の各振動数における    が求められる。従って，1 方向地動成分を指定することで    が既知
であれば，(3-44)式または(3-45)式から導かれるフーリエ位相角と最悪な Cross PSD 関数の関係に基づ













モデルは，前節で扱った平面骨組(スパン長 24m)とし，構造物の諸元は表 3-2 で与える。 
 本節では，まず最も単純な例として，各方向の入力の Auto PSD 関数が単一の卓越周波数の正弦波
を用いて与える場合について考える。図 3-21 では，水平方向入力として，3.0Hz の正弦波に包絡関数
を乗じたものを図示している(スパン長 24m の平面骨組における水平方向固有振動数は 1.35Hz)。図
3-22 は，図 3-21 に示した正弦波入力において包絡関数を乗じる以前の定常振動成分に対するフーリ
エ振幅スペクトルから評価される Auto PSD 関数を示したもので，図 3-23 および図 3-24 は，Auto PSD
関数を評価する過程で得られるフーリエ成分(実部および虚部)および位相角をそれぞれ図示したも
 
図 3-21 包絡関数を乗じた正弦波による水平方向入力 (2Hz) 
 
   
 図 3-22 水平方向パワースペクトル 図 3-23 フーリエ成分 
 





水平方向の加速度入力の時刻歴  u t および鉛直方向の加速度入力の Auto PSD 関数  vvS  を指定
した下で，最悪な位相差を有する上下方向入力の時刻歴波形を導出する。  vvS  は，2.0Hz の正弦
波(スパン長 24m の平面骨組における鉛直方向固有振動数は 0.884Hz)のフーリエ振幅スペクトルから
得られるものを適用し，  vvS  のパワーは水平方向入力の Auto PSD 関数  uuS  のパワー uS の 1/3
とする(図 3-25)。 
本極限外乱理論において得られる最悪な Cross PSD 関数  uvS  は，振動数および時間(=2 乗平均応
答を定義する時刻)の関数であるため，時刻 t に応じて Cross PSD 関数の特性が変化する。しかしなが
ら，各方向の入力のフーリエ位相角と Cross PSD 関数の関係から 1 方向入力の時系列波形が与えられ
たもとで他方向の時系列波形を導くうえで，Cross PSD 関数の時間変化を扱うことはできない。従っ
て，任意の時刻 tˆ における Cross PSD 関数  ˆ,uvS t を適宜用いることによりその Cross PSD 関数で特
徴付けられる位相特性を有する他方向の入力が得られることになるため，水平方向入力に対して最悪
な位相特性を有する鉛直方向入力は最悪な Cross PSD 関数における時刻 t の選定に依存して一意には
定まらないと考えられる。 
図 3-26 では，2 乗平均応答を定義する時刻 0.1t s ，10s および 20s における最悪な Cross PSD 関
数  uvS  を図示したもので，時刻ごとに Cross PSD 関数の形状が変化していることが確認できる。 
 
図 3-25 鉛直方向ターゲット Auto PSD 関数(卓越振動数=2.0Hz) 




 また，図 3-27 は，図 3-26 に示した Cross PSD 関数の位相角(Phase)を示したものである。前述した
ように Cross PSD 関数の位相角は，各方向の入力成分の位相角の差を与えるので，図 3-24 および図
3-27 から鉛直方向入力の位相角が一意に定まる。図 3-27 より，2 乗平均応答を定義する時刻に応じ
て Cross PSD 関数の Phase は，異なる様相を呈している。2 乗平均応答を定義する時刻 0.1t s では，
Cross PSD 関数の Phase は全周波数にわたってほぼ 0 であり，鉛直方向入力の位相角は，水平方向入
力の位相角と等価なものとして与えられる。一方， 10.0t s および 20.0t s では，1Hz から 1.5Hz
にかけて Cross PSD 関数の Phase が大きく変化している。これは各方向の固有振動数(水平：1.35Hz，
鉛直：0.88Hz)と関連付けられており，入力のパワーが卓越する振動数域（ここでは 3.0Hz や 2.0Hz)
とは無関係に表れるものである。 
図 3-27 最悪な Phase の時刻 t による違い (a) 0 .1t s , (b) 10.0t s , (c) 20.0t s  
 
図 3-28 最悪な Cross PSD 関数から得られる鉛直方向入力 
(a) 0 .1t s , (b) 10.0t s , (c) 20.0t s  
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 図 3-28 は，最悪な Cross PSD 関数から得られた Phase を用いて鉛直方向入力の位相角を指定した上
で逆フーリエ変換して得られる定常振動成分に対して包絡関数を乗じた時刻歴波形を図示したもの
である。最悪な Cross PSD 関数を用いて他方向の入力の位相角を操作したとしても，Auto PSD 関数(＝
フーリエ振幅スペクトル)そのものには影響を及ぼさない。従って，Auto PSD 関数が等しい場合であ
っても，振動数域での位相特性が異なれば時系列の波形形状には差異が生じる。しかしながら，図
3-28 を見る限りにおいては，Y 方向の入力波形に明確な差は見られない。 
 図 3-21 に示した水平方向入力とこれらの鉛直方向入力の組み合せに対する応答性状を比較するた
め，各方向の入力に対する曲げモーメント応答とそれらの和の時刻歴を図 3-29 に示す。同図中では，
曲げモーメント和が最大となる時刻の周辺の各方向の曲げモーメント応答の時刻歴の詳細も示して
いる。図 3-29 から，鉛直方向の入力波形に依存して応答性状が大きく異なることが確認できる。 




図 3-29 最悪な位相特性を有する極限外乱に対する変位応答波形 








 これまでの結果から，2 乗平均応答を定義する時刻で得られる最悪な Cross PSD 関数の違いにより
水平方向と鉛直方向の入力の位相関係が異なることに起因して，曲げモーメント和の最大値は 2 乗平







 図 3-30 より 2 乗平均応答を定義する時刻 48.3t s において梁端部曲げモーメント和は，最大とな
っている。そこで，図 3-31 では， 48.3t s における入力波形の組み合せおよびその入力波に対する
各方向の曲げモーメント応答の時刻歴を示す。図 3-28 および図 3-31 を比較すれば，図 3-31 に示した
鉛直方向入力( 48.3t s )は，図 3-28 に示した鉛直方向入力と比べて最大振幅値が大きく，振幅一定
領域の継続時間が長いといえる。これは，包絡関数を乗じる前の段階における定常振動成分  w t の
表 3-4 各方向の最大曲げモーメントの比較(単位：N・m) 
 水平 上下 水平＋上下 SRSS 絶対値和 
 ˆ ˆ{ , ; 0 }uvS t t s   
6.88×105 
5.75×105 1.24×106 8.97×105 1.26×106 
 ˆ ˆ{ , ; 10 }uvS t t s   7.92×105 1.40×106 1.05×106 1.48×106 




の 2 乗平均応答を定義する時刻に対する変化 
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違いにより現れるもので，図 3-32 では 2 乗平均応答を定義する時刻 10.0 , 20.0 , 30.0t s s s および
48.3sにおける  w t を図示している。図より，定常振動成分として扱う  w t においても位相角を操
作することにより振幅に非定常性が見られる。図 3-32(a), (b), (c)では  w t が最大となる時刻が
30.0t s 付近であるのに対して，図 3-26(d)では 3.06t s となっている。実際に構造物に作用させる
入力外乱  u t は，  w t に包絡関数  c t を乗じたものであり，  w t および  c t が最大となる時間領域
が一致した場合には入力外乱  u t の振幅レベルが増大する。以上のことから，2 乗平均応答を定義す
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図 3-31 2 乗平均応答を定義する時刻 t=48.3s における最悪な位相差を有する鉛直方向入力と各方向
の梁端部曲げモーメント応答の時刻歴 
図 3-32 2 乗平均応答を定義する時刻に対する最悪位相差を有する定常振動成分  w t の比較 


















 対象とする建物モデルは前節と同様とし，構造物の諸元については表 3-1 に記す。これまでに展開
してきた本極限外乱理論においては，確率論に基づく非定常入力地震動モデルとして入力外乱は定常
振動成分項  w t と包絡形状を与える包絡関数  c t の積で与えられるものとしてきた。従って，本極
限外乱理論を確定的な記録地震波に適用するためには，時系列波形の記録地震波の成分から  w t お
よび  c t に相当する成分をそれぞれ抽出する必要がある。例えば，記録地震波 El Centro NS(1940)に
対して包絡関数形状を指定した上で，時系列成分に対してベストフィットさせ  c t を解析的に導けば
図 3-33 を得る。  c t の導出方法に関する詳細については Appendix に記す。 
 図 3-33 で得られた包絡関数の逆数を元の地震波の加速度成分に乗じることにより，記録地震波
 gu t の定常振動成分  w t を見出すことが可能である(図 3-34)。また，図 3-35(a)では，図 3-34 で得
られた El Centro NS (1940)の定常振動成分  w t をフーリエ変換することで得られた Auto PSD 関数を
図示している。また，図 3-35(b)では，包絡関数の逆数を乗じる以前の El Centro NS (1940)の原波のフ
ーリエ変換から得られる Auto PSD 関数を示している。これらの Auto PSD 関数を比較すれば，定常
振動成分に対する Auto PSD 関数は，原波の Auto PSD 関数に比べて長周期の成分が多く周波数特性
 





 本極限外乱理論に基づいて最悪な Cross PSD 関数を見出すためには各方向の Auto PSD 関数を指定
する必要がある。まず水平方向入力の Auto PSD 関数については，図 3-35(a)で与えるものとする。ま
た，図 3-34 に示した El Centro NS(1940)の  w t をフーリエ変換する過程で当該方向の位相スペクトル
を得ることが可能である。 
 一方，鉛直方向入力の Auto PSD 関数についてもあらかじめ規定する必要がある。ここでは現実的
な地震動を対象とするための一例として，El Centro UD (1940)のAuto PSD関数を水平方向のAuto PSD
関数を評価した方法と同様な手順で導く。図 3-36 は，El Centro UD(1940)に最適な包絡関数を解析的
に求めたうえで，その逆数を乗じて得られる定常振動成分を示したものである。また同図中には El 






Auto PSD 関数を評価すると Auto PSD 関数のパワーが飛躍的に大きくなることが問題になる。 
 
図 3-34 El Centro NS (1940)から抽出した定常振動成分 
 
図 3-.35 El Centro NS (1940)の Auto PSD 関数の比較 
(a) 定常振動成分, (b) 原波 
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 図 3-37 は，図 3-36 で得られた El Centro UD (1940)の定常振動部の全成分に対する Auto PSD 関数と
原波の Auto PSD 関数を比較したものである(いずれもスペクトル平滑化を行い，縦軸は対数軸)。図
3-37 より，El Centro UD (1940)の定常振動部の全成分に対する Auto PSD 関数では，長周期成分が卓
越し，振動数特性の経時特性による非定常性が顕著に現れていることが確認できる。本極限外乱理論
における非定常入力地震動モデルでは，入力の振動数特性の経時変化を想定していないため，仮に図
3-37 で得られた Auto PSD 関数を鉛直方向入力の Auto PSD 関数として採用した場合には，逆フーリ
エ変換して得られる時刻歴成分の全時刻にわたって長周期成分の影響を無視することができない。 
 ここでは，前述のような問題を回避するため，図 3-36 において時刻 0.0s から 26.0s(時系列の前半
 
図 3-36 El Centro UD(1940)の原波と定常振動成分の比較 
 
図 3-37 El Centro UD(1940)の定常振動部の全成分に対する Auto PSD 関数 
図 3-38 El Centro UD (1940)の Auto PSD 関数の比較 
(a) 定常振動成分(0.0s-26.0s), (b) 原波 
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部分)の定常振動成分から鉛直方向地動成分の Auto PSD 関数を導出することにする。図 3-38 は，El 
Centro UD (1940)の定常振動成分(0.0s-26.0s)の Auto PSD関数と全継続時間の El Centro UD (1940)原波
に対する Auto PSD 関数を比較したものである(いずれもスペクトル平滑化は行わない)。以降では，
図 3-38(a)で得られた Auto PSD 関数を鉛直方向入力の Auto PSD 関数として用いる。 
 
最悪位相差を有する極限外乱の生成 
 ここまでで記録地震波の定常振動成分に対する各方向の Auto PSD 関数を規定した。前節で扱った
正弦波入力の数値例にみられたように，本極限外乱理論により得られる最悪位相差特性を与える
Cross PSD 関数は，2 乗平均応答を定義する時刻に応じてその特性が変化する(例えば，図 3-30)。そ




なお，建物モデルは前節までと同様でスパン長 24L m の 1 層 1 スパン平面骨組を扱う (表 3-2)。 
 図 3-39 より，2 乗平均応答を定義する時刻によって極限応答にばらつきが見られるが，ばらつき
の度合いは前節の数値例に比べて小さい(図 3-30 参照)。また，絶対値和応答に対する単純和応答の比
率の平均値は 0.821 となっており，前節の数値例に比べて最大応答の同時性を実現できていない。し
かしながら，2 乗平均応答を定義する時刻が 0 ~10s の一部では絶対値和応答に対する単純和応答の比
率が 0.95 を超えており，水平および鉛直方向の最大応答の同時性が見られる。 
 図3-39において梁端部曲げモーメント和(＝単純和)の最大値を与える2乗平均応答を定義する時刻
は， 2.6t s である。また， 9.7t s においても単純和の最大値とほぼ等しい結果が得られている。
そこで，図 3-40，図 3-41，図 3-42 および図 3-43 では， 2.6t s ， 9.7t s における最悪な Cross PSD
関数の実部 Co-spectrum および虚部 Quad-spectrum，水平方向と鉛直方向の位相差(フェイズ)，入力波
形の組み合せおよびその入力波に対する各方向の曲げモーメント応答の時刻歴をそれぞれ図示する。
また，比較のため，図 3-42，43 では， 0.1t s についても図示する。 
 
図 3-39 最悪な相関性を有する極限外乱入力を受ける平面骨組の梁端部曲げモーメント和の最大値





図 3-40 最悪な Cross PSD 関数(Co-spectrum, Quad-spectrum) 
(a) 2 乗平均応答を定義する時刻=2.6s, (b) 同左=9.7s 
 
図 3-41 最悪な Cross PSD 関数による水平および鉛直方向入力の位相差(Phase) 
(a) 2 乗平均応答を定義する時刻=2.6s, (b) 同=9.7s 
 
図 3-42 最悪な Cross PSD 関数から得られる極限外乱 (a) 0 .1t s , (b) 2 .6t s , (c) 9.7t s  
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 図 3-41 より，構造物の各方向の固有円振動数付近で，水平および鉛直方向入力の位相差に大きな
変化が見られる。一方，入力外乱が卓越する振動数付近やその他の領域では位相差の変化が乏しく，







乱に対する極限応答を比較すれば，2 乗平均応答を定義する時刻 0.1t s の場合には，水平方向応答
が最大となる時刻において鉛直方向応答はほぼ 0 となっており，単純和の応答レベルが低い。一方，
2.6t s および 9.7t s では，各方向の最大応答値が生じる時刻は異なるものの，水平方向応答が最
大となる時刻において，鉛直方向応答もほぼピークとなっていることが確認できる。このため，
0.1t s では梁端部曲げモーメント和の最大応答値が 1.74×107[N・m]であるのに対して， 2.6t s で




図 3-43 極限外乱に対する梁端部曲げモーメント和の時刻歴応答の比較 




 これまでは，2 乗平均応答定義する時刻ごとの Cross PSD 関数により定まる水平および鉛直方向入
力の位相差を用いて鉛直方向入力を求め，極限応答の性状について分析した。本項では，水平方向入
力の時系列成分を El Centro NS (1940)の原波で固定したもとで，前項で用いた鉛直方向入力の Auto 
PSD 関数(図 3-38(a)参照)のもとで，位相角をランダムに変動させた地震動群に対する梁端部曲げモー
メント和の最大応答を評価し，前項で得られた極限応答の位置づけを明らかにする。 
 図 3-44 は，水平方向入力に対する鉛直方向入力の位相差をランダムに変動させたて得られる水平
上下同時入力に対する梁端部曲げモーメント和(=単純和応答)の最大値の分布を図示したものである。
モンテカルロシミュレーション(MCS)の試行回数は 10000 回とし，横軸は梁端部曲げモーメント和応
答の SRSS 応答に対する絶対値和応答の比とした。また，同図中には，前項で得られた 2 乗平均応答
を定義する時刻 2.6t s における最悪位相差を考慮した極限応答を記している。図より，極限応答を
上回るサンプルがいくつか散見される。MCS における評価関数の最大値は，2.69×107[N・m]であり，
極限応答値 2.36×107[N・m]に比べて 14％程度大きい。図 3-45 では，MCS で得られた応答値の累積
分布関数を示している。図 3-45 より，極限応答を上回ったサンプル数(図 3-44 でグレーの領域に存在
するサンプル)は MCS の試行回数に対して 1%未満であることがわかる。このことから，多数回の応
答解析を必要とする MCS を実施することなく，多次元入力地震動を受ける構造物の部材応力の上限
 
図 3-44 MCS による梁端部曲げモーメント和の最大値分布と極限応答の比較 
 
 




 図 3-46 では，図 3-44 の MCS で得られた梁端部曲げモーメント和の最大応答値 2.69×107[N・m]
を与える鉛直方向入力について図示した。比較のため，前項で得られた 2 乗平均応答を定義する時刻
2.6t s における最悪位相差特性を有する鉛直方向入力についても同図中に記した。また，図 3-47




3.6  結論 
 本章では，対象とする地震動外乱群の地動加速度の Auto PSD 関数を規定せず，任意の振動数特性







 水平上下同時入力地震動を受ける平面骨組において梁端部曲げモーメント和の 2 乗平均応答を最
大化する最悪な入力外乱特性を見出す極限外乱法を展開した。入力外乱モデルは，包絡関数  c t と平
均 0 の定常ガウス確率過程に従う確率変数  w t の積で与えられる確率論に基づくものとする。確率
変数  w t は，地動外乱の Auto PSD 関数を与えることによりその特性を指定することが可能である。
しかしながら，限界耐力計算における安全限界スペクトルに基づく Auto PSD 関数を与えることは，
 
図 3-46 MCS による最大応答値を与える鉛直方向入力と極限入力の比較 
 
 





るとはいえない。そこで，本章では，非定常模擬入力地震動のパラメターである確率変数  w t を決









な振動数帯域の組み合せ，すなわち最悪な Auto PSD 関数の組み合せを見出す方法を提案した。各方
向の Auto PSD 関数が矩形で与えられる場合に限れば，各方向の Auto PSD 関数の相乗平均の振動数
域での積分値（パワー）を最大化するような最悪な振動数帯域は，水平もしくは鉛直方向の矩形 PSD






について各方向の Auto PSD 関数の振動数帯域をパラメターとした数値解析を行った。建物モデルの
水平および鉛直方向の固有円振動数が近接するモデルでは，入力の相関による応答増加の影響が顕著






4) 確定的な 1 入力成分に対する最悪位相差を有する極限外乱入力の生成 
 本極限外乱理論により得られる最悪な Cross PSD 関数を用いて，確定的な時系列入力成分に対して
最悪な位相差特性を有する極限外乱を見出す方法を提示した。Cross PSD 関数は，各方向の入力成分
の位相角の差に相当するものであり，一方向の入力成分の位相スペクトルが与えられれば他方向の位
相スペクトルが一意に定まる。本極限外乱理論に基づいて得られる最悪な Cross PSD 関数は，評価関







Appendix  記録地震波に対する包絡関数の導出法 








ここに , ,   は未定係数である。ここでは，対象とする任意の記録地震波  gu t と(A-1)式で与えら




の集合に対して包絡関数を最小 2 乗誤差最小化によりフィッティングさせる。例えば，El Centro 
NS(1940)の加速度成分の絶対値に対して代表的な極大点を求めた結果を図 A-1 に示す。ただし，
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図 A-1 El Centro NS(1940)と代表極大点の抽出 
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4-1 に示すように 4 要素モデルに剛性 bk を有する支持部材を表す接続要素が直列に接続されたモデ
ルとして扱う。ここでは，N 層せん断系モデルに組み込まれる支持部材を含めた VED モデルとして
以下の 2 つのモデルを考える。 
1)  N 自由度モデル(N モデル) 
 支持部材付 VED を振動数依存型となる等価 Kelvin-Voigt モデルに置換したモデル 
2)  3N 自由度モデル(3N モデル) 






 図 4-1 支持部材付粘弾性ダンパーを有する 図 4-2 支持部材を考慮した粘弾性ダンパー 
 せん断建物モデル のモデル化 
 
 図 4-2 に示す 3N 自由度モデルにおいて， iU は第 i 層における床変位を表し， 1iu および 2iu は，当
該層における仮想質点 a ならびに b の地動に対する相対変位をそれぞれ表す。また，図 4-2 に示す N
自由度モデルでは，1 層あたりの自由度は 1 つのみであり， iU は 3N モデルのものと同義である。N
モデルでは，自由度が少ないので演算時間の上で有利であるが，等価剛性 E ( )iK  ならびに等価減衰






4.2.1.1  等価 Kelvin-Voigt モデルへの置換(N モデル) 
 図 4-2 に示す N モデルにおける支持部材付 VED を等価 Kelvin-Voigt モデルに置換した時の E ( )iK 
および E ( )iC  は次式で与えられる(李(2002))。 
 
   2 2 2 2 2 2 2E d b( , , ) ( )( ) / ( )iK S k A B C D EF C D F          
 
(4-1)
    2 2 2 2 2E d b( , , ) ( ) / ( )iC S k BF DE CE AF C D F          (4-2) 
ここに ~A Fは，各層のダンパー諸元 Mik , Vik , Mic および Vic  (＝各層ダンパー面積 diS に図 2 に示す

















 b M Vi i iA k k k ， b M Vi i iB k c c ， b M M Vi i i iC k k k k  ， M Vi iD c c   
  b V M M M M Vi i i i i i iE k k c k c k c   ，    M b V M M Vi i i i i iF c k k k c c      
   (4-3 a,b,c,d,e,f) 
 
4.2.1.2 微小質点を仮定した詳細モデルへの置換(3N モデル)  
 3N モデルでは，各要素間の釣合式を求めることで 3N モデルにおける運動方程式を構成する建物
全体系の質量マトリクス FullM ，剛性マトリクス FullK および減衰マトリクス FullC が得られる。ここ
ではこれらのマトリクスの導出については省略するが，これらを構成する各成分は，図 4-1 に示す各
要素パラメター，すなわち剛性 dM dV, ,fk k k あるいは減衰係数 dM dV, ,fc c c の線形和の形式で求められ，
振動数に依存しない関数である。例えば 4 要素モデルにおける微小質点 a および b における質量を 1m ，
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可能である。振動数領域での応答評価法では，入力外乱のパワースペクトル密度関数  gS   (以下
Auto PSD 関数) ならびに対象とする応答の伝達関数を用いることにより応答の標準偏差を評価する
ことが可能である。前者は入力特性を，後者は構造物特性をそれぞれ表し，例えば層間変位の標準偏
差 δσ は，層間変位に関する伝達関数マトリクス  δ H を用いて次式で表わされる。  
    2δ δ gS d  



















 1 次モードが卓越する建物では，一般的には 1 次固有円振動数と共振域を有する入力が極限外乱と
なる。従って，ここでは入力外乱の Auto PSD 関数  gS  を図 4-4 に示すように有帯域ホワイトノイ
ズで与える。図 4-4 において，帯域中心 c は建物モデルの 1 次固有円振動数 0 とし， L および U
は PSD 関数の振動数の上下限値である。また，S は PSD 関数のパワー，sは PSD 関数の振幅を表す。
S および sの上限値は，種々の記録地震波の分析結果と比較することにより適切に設定を行う。 
 制振ダンパーとして VED を用いる場合では，材料特性として剛性を有するために，VED の付加に
応じて系の剛性が増大し，VED を含めた建物全体系の 1 次固有周期は短くなる。従って， 0 は VED







図 4-3 入力特性の変動に対する最適ダンパー配置問題 
 
 
図 4-4 記録地震波に対する PSD 関数と有帯域ホワイトノイズとなる矩形 PSD 関数 
 
4.2.3 振動数領域における応答評価の定式化 
4.2.3.1 3N 自由度モデル 




        Full Full Full Full Full Full Full gt t t u t   M u C u K u M r    (4-6) 
 
ここに，  Full 1 11 12 2 21 1 2( ) , , , , , , , , , , TN N Nt U u u U u U u uu  ，  1, ,1 Tr  であり， ( ) および ( )  は，
それぞれ時間 t に関する１階微分ならびに 2 階微分を表す。また， FullM ， FullC および FullK は，(4-4)
式において建物層数を N とした際に得られる粘弾性ダンパーを有する建物モデル全体系の質量，減




 Full Full Full




ここに  Full U および  gU  は，  Full tu ならびに  gu t のフーリエ変換である。また， FullA および
FullB をそれぞれ次式で定義する。 i は，虚数単位である。 
 
2
Full Full Full Fulli    A M C K  (4-8a) 
 Full Full B M r  (4-8b)  
(4-7)式より  Full U は，次式で表わされる。  
 





















(4-9)式において， FullH を 3N モデルにおける相対変位  U の地動加速度  gU  に対する伝達関数と
定義する。 FullH に対して，1,0 で構成される変換マトリクスT を乗じることにより，層間変位に関す
る伝達関数 Full ( )δH が得られる。 
 本章で展開する最適ダンパー問題における評価関数 f は，層間変位の二乗平均値の和とする。設
計変数は，各層の VED 面積  d ( 1, , )iS i N dS  ならび支持部材剛性  b ( 1, , )ik i N bk  で
ある。層間変位の二乗平均値  2[ ]iE t を 2i とすれば，層間変位に関する伝達関数 Full ( )δH の第




































なお(4-10)式における層間変位に関する伝達関数 Full ( )δH は，設計変数 ,d bS k の関数であるが，以
後の表現では， ,d bS k が変数であるという記述を省略することとする。 
 最適設計のプロセスにおいて支持部材剛性の設計変更を考えるには，支持部材に関する制約条件を
設ける必要がある。ここでは，支持部材に作用する軸力が強度を超過すべきではないという観点に基
づき，各層のダンパーの支持部材に作用する軸力 b iN を評価する。3N 自由度モデルにおける biN は，











4.2.3.2 N 自由度モデル 
 次に N モデルを用いた定式化を行う。形式的には 3N モデルとほぼ同様であるが，N モデルでは剛
性マトリクスおよび減衰マトリクスが振動数の関数であるため，時間領域による運動方程式を記述す
ることは困難である。(4-7)式に対応する N モデルの振動数領域における運動方程式は次式となる。 
 ( ) ( )gU AU B    (4-12) 
ここにAおよびB は，(4-8a,b)式における FullM ， FullC および FullK を N モデルに対応したM ，C およ
びK に置き換えたものである。C およびK は，一般的なせん断質点系の N×N の減衰，剛性マトリ
クスであり，その各成分は，ダンパーを有しない構造躯体のみによる構造減衰 fic ならびに剛性 fik に
(4-1)式および(4-2)式で表わされる等価 Kelvin-Voigt モデルの付加減衰 EiK ならびに付加剛性 EiC をそ
















ここに δ ( )iH  は，N モデルにおける層間変位に関する伝達関数 1( ) δH TA Bの第 i 成分である。 
 N 自由度モデルでは，図 4-2 に示したようにダンパーユニットを表す 4 要素モデルと支持部材が直
列に接続されているので，各層の支持部材に作用する軸力 b iN は，等価 Kelvin-Voigt モデルに作用す
る内力と等価であるとする。すなわち，(4-11)式に対応する支持部材に作用する軸力は，当該層の層
間変位の伝達関数 δ ( )iH  に等価 Kelvin-Voigt モデルの複素剛性    E Ei Ci iK    を乗じて支持部
材に作用する軸力の伝達関数 Nb ( )iH  を新たに定義することにより次式で表わされる。 
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答評価手法は，外乱の入力特性を表す ( )gS  および構造物の特性を表す伝達関数 NbH ならびに δH
を分離した形で陽に表わすことが可能である。しかしながら，いずれの応答量も二乗平均値であり，
(4-11)式や(4-14)式にみられるように支持部材に作用する軸力の最大値を評価する際には，ピークファ















 まず設計変数を VED 面積 dS ならびに支持部材剛性 bk とした上で，VED による構造物特性の変動
を考慮した変動極限外乱に対して (4-13)式で表わされる評価関数を最小化する最適化問題
(PODP-VCE:  The Problem of Optimal Damper Placement for Variable Critical Excitation)を考える。なお
ここでは，N 自由度モデルのみについて記すが，後述するように 3N 自由度モデルに対応する感度表
現を導出することによりいずれのモデルについても同様に扱うことが可能である。以降では，(4-13)
式で表わされる N 自由度モデルにおける評価関数 Nf を f と表記することにする。本論文で扱う最適
化問題では，地動外乱に対して対象とする応答量を最小化する層を感度解析により見出し，当該層に
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 W   ：VED 総面積の上限値 
 diS  ：各層に設置可能なダンパー面積の上限値 
 yiP  ：各層の支持部材の降伏軸力 
 
ここで， biN は各層の VED 面積 dS および支持部材剛性 bk の関数であり，VED の付加により増大す
る。また， yiP は，当該層の剛性 bik のみの関数であると仮定する。 
 粘弾性ダンパーおよびダンパー取り付け部の支持部材剛性に関する最適設計問題では，建物躯体の
諸元(各層の質量，剛性，構造減衰)およびダンパー支持部材の初期剛性  0 b 0ikbk が与えられており，
初期状態では全層にわたって VED は存在しないものとする。設計変数は，各層 VED 面積の分布を
表す層方向のベクトル dS ならび各層の VED に接続される支持部材の剛性 bk である。一般的に支持
部材剛性 bk は剛であればある程，構造物の減衰性能が向上するので， bk の上下限値を制約条件とし












 また，VED の代わりに粘性ダンパーを用いる場合では，(4-15)式において VED 面積 dS を粘性ダン
パーの減衰係数の層方向ベクトル vc に置換することにより，同様な問題として展開することが可能
である。さらに粘性ダンパーを用いる場合は，感度表現が極めて容易に導出することが可能であり(１，
０のみで構成されるマトリクスで記述可能)，4.4.2 節で後述する VED を対象とした感度表現を粘性
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ここに，  iμ ，  iγ ，  iκ は非負のラグランジュ乗数である。本節では，(4-16)式にお
ける各設計変数 dS および bk に対する最適性条件を導く。  
 ダンパー面積 dS 並びに支持部材に作用する軸力 bN が上下限制約条件を共に不等号で満足してい
る場合は，設計変数 dS および bk に関するラグランジアン ( 0)L   μ γ κ の停留条件により次式が導
かれる。 
 , 0jf    for d d b0 , ( 1, , )j j j yjS S N P j N      (4-17) 
 , 0jf     for  b ( 1, , )j y jN P j N    (4-18) 
ここで， ,( ) i および
,( ) i は，ダンパー面積 d iS および支持部材剛性 b ik に対する 1 次感度をそれぞれ
表す。 
 ダンパー付加に伴う軸力 b iN の増加により， b iN が上限値 y iP に達する場合が考えられる。このと
き  b iNbN のうち b yi iN P に達する層の数を n とし，当該層を ( 1,2,. . . , )xq x n とすれば，ラグ











    
for  d d
b y 1
0 ( 1, , )
( , , )
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i i n
S S j N
















   
for   b 1 , ,j y j nN P j q q    
  , , ,b 0j j jj j y jf N P     (4-20) 
113 
 
(4-19)式および(4-20)式において，支持部材に作用する軸力 biN が初期の制約条件 bi yiN P を等号で満
足する場合は， 10 ( , , )j nj q q    となることに留意する必要がある。ここでは，異なる層の支持
部材剛性の変化が当該層の軸力に及ぼす影響は無視できるという物理的知見に基づき，(4-20)式にお
ける b iN は i 層の支持部材剛性 b ik のみの関数であると仮定する。すなわち， i j のとき ,b 0jiN  と
する。このような仮定を設けた理由は， j を陽に表わすことで，後述する感度表現の展開を可能に
するためである。 
 また，ダンパー面積 dS の上下限制約のいずれかを等号で満足する場合の最適性条件は次式となる。  

















N P i q q

    
(4-22) 
 
(4-22)式で b i y iN P の場合は， , 0jf   となる。 








ムを示す。図 4-5 では，以下に記す各 Step における操作のフローチャートを図示する。また，図 4-6
では，最適化プロセスにおける設計変数の変化の模式図を図示し，最適性条件の取り扱いが異なる領
域 A,B,C および D を定義する。 
Start  ダンパーのない建物モデルの躯体の設計を行う。    
Step 1  非減衰 1 次固有円振動数 0 を複素固有値解析により導出する。  
Step 2 PSD 関数  gS  を振動中心が 0 と一致する共振型の有帯域ホワイトノイズとして与える。  
Step 3 各層の支持部材に作用する軸力を評価し，強度による制約条件を等号で満足する層の数(=
 n )をカウントする。  
Step 4 評価関数 f のダンパー面積 dS に対する 1 次感度の絶対値が最大となる層 p を見出す。ただ
 し，Step.3 において， b yi iN P となる層が存在する場合は，ラグランジュ乗数 i を考慮し
 た感度表現を用いる必要がある。  
Step 5  評価関数の 1 次感度の絶対値が最大となる層の数(= m )をカウントする。 
 
 本最適化プロセスは，Step.5 および Step.3 で見出されるm ならびに n の組み合わせにより，図 4-7
に示す各領域へと分類される。各領域では，最適性条件を満足し続けるように，(4-17)式から(4-22)
式を適宜用いて当該層に配置する適切なダンパー量および支持部材剛性の変更値が算出される。表
4-1 では，各領域において用いる最適性条件の式をまとめている。  
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Step 6A 1, 0m n  の場合は，図 4-7 において領域 A に該当する。この時， ,max j
j
f となる特定の層
 にダンパーを付加する。  





 ダンパーを分配する。  
Step 6C 1, 1m n  の場合は，図 4-7 において領域 C に該当する。この時，支持部材に作用する軸力
 
1bqN が降伏軸力 1yqP に達するため，支持部材剛性の設計変更を行う
*1。  
Step 6D 2, 1m n  の場合は，図 4-7 において領域 D に該当する。この時，最適性条件を満足し続け
 るためには，評価関数 1 次感度の変化率および支持部材に作用する軸力と強度の変化率が
等しくなる条件下で当該層の VED 面積の変動量 d 1( , , )i mS i p p   ならびに b i yiN P と
なる当該層の支持部材剛性の変動量 b 1( , , )i nk i q q   を決定する*2。  












図 4-5 最適設計問題Ⅰに対する解法アルゴリズム 
 




表 4-1 各領域において適用する最適性条件 
領域 A 
( 1, 0m n  ) 
1p 層 それ以外の層 
(4-17)式, (4-18)式 (4-21)式 
領域 B  
( 2, 0m n  ) 
1 ~ mp p 層 それ以外の層 
(4-17)式，(4-18)式 (4-21)式 
領域 C  
( 1, 1m n  ) 
1 1( )p q 層 それ以外の層 
(4-19)式, (4-20)式 (4-21)式 
領域 D 
( 2, 1m n  ) 
1 nq q～ 層 1n mp p ～ 層 それ以外の層 
(4-19)式, (4-20)式 (4-17)式，(4-18)式 (4-21)式 
 
ここで，前述したプロセス内において，*1 および*2 での具体的操作を以下に記す。 
 
*1: Step.6C において， 1, 1m n  の時，VED の付加により評価関数を最も低減する層位置は１つであ
り， ddS を当該の層に付加していく。また， 1n  では当該層の支持部材に作用する軸力は，降伏軸
力に達している。従って，最適性条件を満足し続けるためには，当該層における b xqN の増分 b xqN
と強度の増分
xqP が等しくなるように，すなわち次ステップにおける支持部材に作用する軸力 b iN 
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(4-23) 
ここで 1n  より，

















*2: Step.6D において， , jf の最大値が複数層で一致する場合は，最適性条件を考慮した上で該当す
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      (4-27) 
(4-27)式を(4-24)式に代入し，更新後の , xPf はそれぞれ等しいことを考慮すれば次式を得る。  
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(4-28a)式および(4-28b)式をそれぞれ全微分することにより，未知数である設計変数 d iS および
 b ik に関する 1m  個の方程式が得られる。 
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の感度表現，すなわち評価関数 f および支持部材に作用する軸力 bN の設計変数に対する勾配ベクト
ルと Hessian マトリックスの定式化について記す。 
 (4-13)式で定義した本論文で扱う設計問題における評価関数 f は，伝達関数を用いた応答の二乗平
均値で表わされるため，ダンパー面積 d iS に対する 1 次感度 ,if および 2 次感度 ,i jf を陽に導くことが
可能である。(4-13)式において，4.2.2 節でモデル化した外乱の Auto PSD 関数 ( )gS  は L U    の
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ここに i を，次式で定義する。なお *( ) は，複素共役を表す。  
 
ˆ *δ d δ δ0ˆ( ; , ) ( ) ( )i i iH H d
     bS k  (4-34) 
 
 (4-33)式において L および U は，非減衰１次固有円振動数  0 d S の関数であるので，評価関数 f
は  0 d S の陰関数であるといえる。従って，評価関数 f のダンパー面積 dS に対する感度 , jf および
, j kf は次のように表わされる。  
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ここで， δ ,( )i jH  および δ ,( )i j kH  は，層間変位に関する伝達関数の定義より次式で表わされる。  
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    1δ , ,( )i ij jH   T A B  (4-37a) 
    1 ,,( )i i jkjkH   T A B  (4-37b) 
(4-37a)式において， 1, j













A A A A




ここで , jK および , jC の各成分は，それぞれ(4-1)，(4-2)式の EiK および EiC の設計変数 d jS に関する
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ここに係数 1 4~c c は，それぞれ次のように表わされる。 
 21 dM dV dM dVk k c c     
 2 dM dM dV dM dM dVk c k c k c     
 2 2 21 1 2c      
 22 dM 1 dM 2c k c      
 2 2 23 dM dMc k c    
 4 dM 1 dM 2c c k         (4-41a,b,c,d,e,f)  
 また，(4-37b)式において， 1 ,( ) jk




 1 1 1 1 1 1 1, , , , ,, j k k j jkjk        A A A A A A A A A A A A  (4-42) 
 
 ここで，粘性ダンパーや 3N 自由度モデルでは，マトリクスを構成する各要素がダンパー要素にお
ける剛性や減衰係数の線形和で構成される。従って，(4-42)式においてAの dS に関する 2 階微分の項
である , jkA  は常に零行列となるため存在しない。一方，N 自由度モデルの場合は，(4-40)式および
(4-41)式より E ,( )i jK  および E ,( )i jC  が設計変数 d jS の関数となっており， E d b ,( , , )i i i j kK S k およ
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び E d b ,( , , )i i i j kC S k は j k の時に非零の成分を有しているために， j k において A の dS に関する
2 階微分の項を考慮する必要がある。 N 自由度モデルの VED における 1, jk
A  は，Appendix 2 で示す。 
 次に，評価関数 f の支持部材剛性 b ik に対する 1 次感度
, jf および 2 次感度 , j kf を導出する。 , jf
および , j kf は，(4-35)式ならびに(4-36)式に対応する形式で得られ，次式で表わされる。 
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ここに    ,, 1δ ( )i jj iH   T A B ,     , ,1δ ( )i j k jkiH   T A B  
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また， 1 ,( ) jkA は，(4-42)式において， , jA ， ,kA および , jkA をそれぞれ , jA ， ,kA および , jkA に置
き換えたもので表わされる。 
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            (4-47) 
 
ここで  NbiH  は，(4-11)式より層間変位に対する伝達関数  δ iH  に対してさらに複素剛性の項
E E E
ˆ ( ) i ( )i i iK K C    を乗じている点に留意すれば，  支持部材の軸力に関する伝達関数
 N ,( )bi jH  は次式で表わされる。  
   E δ , E , δ ,N ,
E δ ,
ˆ ˆ( ) ( ) ( )
( )
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i i j i j i j
j
i i j
K H K H i j
H
K H i j
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 (4-48) 
 





 N ,( )bi jH  を   ,N( )bi iH  に置換することにより同様に得られる。ここで，   ,N( )bi iH  は，(4-49)





り容易な定式化が可能である。例えば，(4-41)式における , jA は減衰マトリクスのみを扱えばよく次
式に示すように表わされる。 
 , ,j jA C  (4-49)  











4.5 5 層および 10 層せん断型建物モデルに対する最適設計例 
 支持部材剛性の設計変更を考慮した最適ダンパー配置法により得られる最適なダンパー配置解の
妥当性や本理論の有用性を示すために，以降では本提案手法を用いた数値シミュレーションを行い，
変動極限外乱に対する VED および支持部材剛性を設計変数とする最適設計問題について検証する。 
 
4.5.1 構造物と粘弾性ダンパーのモデルパラメターの設定 
 本節では，5 層および 10 層の建物モデルを対象とし，各層を 1 質点に集約したせん断質点系モデ
ルとして扱う。表 4-2 に建物モデルの諸元を示す。ここでは，各層の質量および骨組剛性は均一とし，
構造減衰は 2%とする。 
 本論文で扱う VED の最適設計問題では，最適化プロセスにおいて建物モデルの振動モードと共振
を起こす極限外乱特性を与えるために，構造物特性の変動に追随して逐次複素固有値解析を行い，固
有円振動数を算定する必要がある。しかしながら，N 自由度モデルでは支持部材と４要素モデルで表
わされる粘弾性ダンパーの等価剛性 EK ならびに等価減衰係数 EC は，(4-1)式ならびに(4-2)式に見ら
れるように振動数 の関数となっており，固有値の導出には EK ならびに EC の振動数 に適当な値
を代入したときのシステム特性から固有値を演算し，収束計算を必要とするため計算負荷が大きい。
従って，ここでは複素固有値解析を行う上では，3N 自由度モデルを用いる。 3N 自由度モデルでは，
微小なダミー質点を考慮する必要があるが，両者の伝達関数を比較し適切なダミー質点の質量を明ら
かにする必要がある。図 4-7 は，N 自由度モデルおよび 3N 自由度モデルの評価関数 f の伝達関数
δ ( )iH  を対数軸上で比較したものである(ただし，N=10；10 層モデル)。図 4-8 において，  は，4
要素モデル内の微小質点と 1 層分建物質量の比であり， が十分に小さい場合，すなわち微小質点が
建物質量に対して十分に小さい場合は，両モデルの伝達関数は，よい対応を示すことが分かる。一方，
3N 自由度モデルにおける微小質点を過大に設定（ =0.1)すると，伝達関数に差が生じる点に留意す






積(1cm2)当たりの係数は，表 4-3 のように与えられる。また，図 4-8 では，表 4-3 で示すパラメター
に対して VEDを N自由度モデルとしてモデル化した際に得られる振動数変化に対するダンパー特性
の変動を図示した。振動数の増加により等価剛性 EK は増加，等価減衰係数 EC は減少することがわ
かる。 
 
表 4-2 構造物モデルの諸元 
 5 層モデル 10 層モデル 
質量[t] 512 1024 
剛性(全層均等) [N/m] 1.51×109 1.20×109 
1 次固有円振動数 [rad/s] 15.59 5.116 
1 次固有周期 [s] 0.406 1.228 
構造減衰 2% 2% 
   
表 4-3 アクリル系粘弾性ダンパー諸元 
dVK  2756.3[N/m3] dMK  5120.5[N/m3] 
dVC  221.7[Ns/m3] dMC  254.8[Ns/m3] 
      
 





図 4-8 支持部材付粘弾性ダンパーの等価剛性ならびに等価減衰係数の振動数特性 
 
4.5.2 制約条件と性能クライテリアの設定 
 支持部材の初期剛性 bk と建物モデルが有する水平剛性 fk の剛性比( /b fk k )は，一般に 0.3~3.0
程度であるとされている。ダンパー未付加時における初期の構造物モデルにおいては，剛性比を 1.0
として，支持部材剛性の初期値を与えるものとする。また，支持部材の降伏軸力は 750kNyP  とし，
ここでは，支持部材の降伏軸力は支持部材剛性と線形従属の関係にあると仮定する。すなわち，支持
部材剛性が増加に伴い，支持部材降伏軸力が単調に増加する。VED の全面積W を決定する上で，設
計者が要求する性能としてここでは最大層間変形角を取り扱う。，5 層モデルで 250.0[ ]W m とし，










 gS  が必要である。  gS  を再掲すれば地動加速度のフーリエ振幅スペクトル  iF  を用いて
次式で表わされる。 
 








   
(4-51) 
ここに LT は，対象とする時刻歴波形データの継続時間である。主要な振動成分に対して十分に小さ
い入力レベルのデータ（0 データ等）が多く含まれる場合は，全データを用いて  gS  を算定する






一般に  gS  はレベルが大きくなる。  gS  のレベルは，構造物応答の標準偏差に直接的に影響を




全時刻歴データを用いる， (B) 最大加速度応答時の前後 20 秒 ，(C) 最大加速度応答時の前後 30
秒を考慮した。ただし，最大加速度応答となる時刻が地震動記録の早期に生じた場合は，0ｓからの
データ列を適用することとした。(A),(B)および(C)の条件下で実際の記録地震波を評価する際の継続
時間を表 4-4 に示す。図 4-10 には(A)，(B)および(C)により得られるそれぞれの地震動の PSD 関数
 gS  を図示した。図 4-10 に示すように，全時刻歴データを地震動の継続時間とみなすと，PSD
関数が過小に評価されることが確認できる。 
 以上より得られた時刻歴最大応答値と時刻歴応答データから算出した標準偏差およびピークファ
クター(最大値/標準偏差)を表 4-5 に示す。同表より，ピークファクターが 10 を超える場合もあり，






表 4-4  Auto PSD 関数を算定した際の地震動継続時間 
地震名 (A) (B) (C) 
El Centro NS 1940 53.75[s] 22.14[s]  32.14[s]  
Tomakomai EW 2003 180.0[s] 40.0[s]  60.0[s]  
Taft EW 1954 54.39[s] 23.72[s]  33.72[s]  
JMA Kobe 1995  150.0[s] 28.54[s]  38.54[s]  
 





El Centro NS 1940 0.01143 [m] 0.00257 [m] 4.450 
Tomakomai EW 2003 0.00799 [m] 0.00039 [m] 20.61 
Taft EW 1954 0.00708 [m] 0.00161 [m] 4.403 























(a) El Centro NS (1940)  
(b) Tomakomai EW (2003)  
(c) Taft EW (1954) 
(d) JMA Kobe NS (1995)  
図 4-10 種々の記録地震波における PSD
関数を算定する上での継続時間の違いに
よる Auto PSD 関数の比較 
(A) 全時刻歴データ 
(B) 最大加速度応答時の前後 20 秒 






定に関するより信頼性の高い分析を行う必要がある。ここでは，指定した Auto PSD 関数を有する
模擬波を生成し，模擬波に対する時刻歴応答解析から得られるピークファクターの分布についてモン
テカルロシミュレーションを行った。Auto PSD 関数は矩形の有帯域ホワイトノイズとし，(a) 
0~10[rad/s]，(b) 10~20[rad/s] (c) 20~30[rad/s] (d) 30~40[rad/s] (e) 40~50[rad/s] の 5 つの区間で
s=0.15[m2/s3] のパワーレベルを有するものとした(図 4-11 左)。また，図 4-11 中央には，前述した
矩形 PSD に対応する時刻歴波形の１サンプルを示し，図 4-11 右では，有限なパワーを有する帯域の














 図 4-13 は，図 4-11(a)および(b)で扱った入力特性を対象に包絡関数を考慮しない場合におけるピ
ークファクターの分布との比較を示した。図 4-14 では，図 4-13(b)に示したピークファクター分布を
ヒストグラムで図示したものである。表 4-6 では，包絡関数の有無による入力特性の違いに対するピ
ークファクター分布の平均値ならびに 95%信頼区間の上下限値をまとめた。表 4-6 より，定常的な
入力(envelop 考慮なし)では，ピークファクターの分布は， 2.5~3.0 に分布していることを確認し，
これは周知の事実と合致する。一方，包絡関数を乗じることにより地震動の定常性を考慮した場合で









図 4-11 (a-e) 矩形 Auto PSD 関数に対するピークファクター分布の比較 
 
 
図 4-12 経時特性を与える包絡関数を考慮することによる応答の非定常性 





図 4-13 包絡関数の考慮の有無によるピークファクター分布の比較  
(a) 矩形 PSD 0-10[rad/s], (b) 矩形 PSD 10-20[rad/s]   
 









peak factor   








peak factor  
図 4-14 ピークファクターの分布に関するヒストグラム 
(a) 包絡関数考慮なし(定常入力), (b) 包絡関数考慮(非定常入力)  
 
 
図 4-15 ピークファクターの累積分布関数の比較 




表 4-6 ピークファクター分布の分布特性 
 包絡関数なし 包絡関数考慮 
平均値 2.8208 3.9069 
95%信頼区間上限 2.8451 3.9482 





 図 4-16 は，最適設計プロセスにおいて漸増するダンパー総量に対する 1 次感度，すなわち評価関
数 f の設計変数に対する勾配ベクトルを 5 層建物モデル，10 層建物モデルについて図示したもので
ある。ここで取り扱う建物モデルでは，いずれの場合も初期の段階で 1 層のダンパー付加に対する感








 図 4-17 は，最適なダンパー配置解の推移および 1 次減衰定数を図示したものであり，図 4-17(a)で








図 4-16 ダンパー量に対する 1 次感度(勾配ベクトル)の変化 (a) 5 層モデル, (b) 10 層モデル 
 
図 4-17 最適ダンパー配置ならびに 1 次減衰定数の推移 
(a) 5 層モデル, (b) 10 層モデル 
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 図 4-18 では，指定した性能を満足した際に得られるダンパー量に対する最適な VED 配置解をそれ
ぞれ図示したものである。評価関数を層間変位の二乗平均値和とする場合は低層の変形を抑えること
を目的として低層により多くのダンパーを配置したほうが効率的であることが分かる。 








図 4-18 指定したダンパー総量における最適ダンパー配置解 
(a) 5 層モデル, (b) 10 層モデル  
 
図 4-19 支持部材剛性の変化(上段)と支持部材に作用する軸力の変化(下段)  
(a) 5 層モデル, (b) 10 層モデル 
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 図 4-20 は，ダンパー付加に伴う評価関数の変化を図示したもので，比較のために異なる 2 つのダ
ンパー配置(全層に一様にダンパーを配置するUniform Placementならびに1層のみに全ダンパーを
付加する 1st Storey Alone)についても考慮した。これらを比較すると異なる配置法に比べて提案手
法による最適配置解に対する評価関数である層間変位の二乗平均値和は，効率よく低減されており，
本提案手法が有効であることが示された。 







図 4-20 最適ダンパー配置による応答低減の推移と種々のダンパー配置解との比較 
(a) 5 層モデル, (b) 10 層モデル 
 
 





 図 4-22 は，剛性比( /b fk k )が最適ダンパー配置設計に与える影響について示したもので，(a) 






図 4-22 剛性比(支持部材剛性/フレーム剛性)の違いが最適ダンパー配置に及ぼす影響 
 (a) b f/ 0.5i ik k  , (b) b f/ 3.0i ik k   
 
 本節では，各層の VED の面積分布ならびに各層の支持部材剛性を設計変数とした最適設計問題に














































3)  勾配型最適化アルゴリズムの構築  
 本最適設計問題における評価関数は，層間変位の二乗平均応答の総和であり，振動数領域による定
式化により陽に表現することが可能である。そこで，評価関数の設計変数に対する勾配ベクトル(1





4)  ダンパーモデルの違いによる比較 







5)  最適設計例による最適化手法の妥当性  
5 層モデルおよび 10 層モデルに対して本最適化アルゴリズムを適用した数値解析例を示した。そ
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 本章では，粘性ダンパーを有する N 層せん断型構造物モデルを対象とする。ここで， im ， f ik ， f ic ，
および d ic   1, ,i N  は，それぞれ第 i層における質量，層剛性，構造減衰およびダンパーによる付加減衰
係数を表す。地動に対する変位応答  1 , , Nu uu  および地動加速度  gu t のフーリエ変換を  U ， gU と
すれば，付加ダンパーを有する建物モデルの振動数領域における運動方程式は次式で表わされる。 
  2 i ( ) ( )gU       M C K U Mr   (5-1) 
ここに，M ，C，K および r は，質量マトリクス，構造減衰とダンパーによる付加減衰の和である





 1( ) ( )gU U A B   (5-2)   
ここにAおよびBは次式で定義される。 
 
 2 i    A M C K  (5-3a)  
  B Mr  (5-3b)  
振動数領域における層間変位 ( ) は，隣接する床の水平変位 ( )U の差分により得られるので，次式で求
められる。 
 
  ( )  TU  (5-4)  
ここにTは，  U から ( ) へ変換する 1,-1,0の成分で構成される変換マトリクスである。(5-2)式および
(5-4)式より地動に対する層間変位の伝達関数 ( ) H は次式で表わされる。  











f H   
(5-6) 
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To minimize max ( )
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  (5-7) 
ここに cW および dc は，付加ダンパーの総量および各層に設置可能なダンパー量の上限値を表す。 
 本問題に対するラグランジアンは次のように記述される。 
 
          d d d d d
1 1
, , , γ 0
N N
T T
c i i i i d
i i
L f W c c c  
 




ここに  iγ および  iμ はラグランジュ乗数ベクトルであり，はラグランジュ乗数である。 
 (5-8)式において各層に配置するダンパー量の上下限制約がアクティブではない場合の設計変数 dc
に関する最適性条件  ,L  γ 0 μ 0 は次のように表わされる。  
  , d d0 0i if c c     (5-9) 
ここに ,( ) i は，第 i 層ダンパーの付加減衰係数 d ic に関する偏微分を表す。 
 一方，ダンパー量の上下限制約がアクティブになる場合の最適性条件は次のように表わされる。 
   
   , d0 0i if c    (5-10) 












Step 1 構造フレームの設計を行う。 
Step 2 微小付加ダンパー量 ddc を設定する。 
Step 3 最大振幅値となる層位置を特定する。 
Step 4 ダンパーの付加により評価関数を最小化する最適な層位置を感度解析により求める。 
Step 5 1次感度 ,if が一致する層数をカウントする。 




規定のダンパー総量 cW に到達するまで Step 3~6を繰り返すことにより最適ダンパー配置解が得られる。
尚，ダンパーが未付加状態を初期状態とする。図5-1に，フローチャートを示す。 
 Step 6B では微小ダンパー増分量を複数の層に分配する必要がある。具体的な最適ダンパー量を決定する
ための解法アルゴリズムを示す。1 次感度が一致する層の層数およびその層位置をそれぞれ cn ，
( 1, , )i cp i n  とすれば，一次感度が複数の層で一致する場合は次の等式が成立する。  
 
1 2, , , ncp p pf f f    (5-12)  











, , , d
ncp
j j j i ii pf f f c    (5-14) 
更新後も(5-12)式を満足し続けるダンパー配置が最適解であるので，未知数である
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ii p c dc    (5-16) 
 
(5-15),(5-16)式より， dc に関する線形連立方程式が次式のように得られ，これを解くことにより最適
なダンパー付加量 dc が求められる。    
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 本手法では，評価関数 f の設計変数 dc に対する1次感度 ,if (Step 4)および2次感度 ,i jf (Step 6B)が必要
となる。一般的に最適化問題で必要となる感度情報が解析的に求められない場合では，数値微分が用いられ
るが，(5-6)式で記述される本論文で扱う評価関数は，設計変数により陽に表わされるため， ,if および ,i jf は
以下のように表わすことができる。ここで，評価関数が最大となる層位置ならびに振動数をそれぞれn ， 0





 *, δ 0 , δ 0
δ 0
1 Re[ ( ) ( )]
( )




   (5-18) 
   2, δ 0 δ 0( ) / ( )i j n nf H H      (5-19) 
 * *δ , δ δ , δ ,Re[ ]n i j n n i n jH H H H    (5-20a)
 * *δ , δ δ , δRe[ ]Re[ ]n i n n j nH H H H   (5-20b) 
ここで，  δ 0 ,n iH  および  δ 0 ,n ijH  は次式で表わされる。 
  
0
1δ 0 ,,n n iiH   T A B  (5-21a)
  
0
1δ 0 ,,n n i ji jH   T A B  (5-21b) 
nT および 0A は，変換マトリクスTの第n行および(5-3a)式で表わされるAに 0  を代入したもので
ある。 (5-21a)式において
0 ,( ) i
-1A は， 1 AA Iを dc で微分することにより得られ，次式で表わされる。  
 
0 0 0 0
1 1




0 ,iA は次式で表わされる。  
 




0 ,( ) i j
-1A は，(5-22)式をさらに設計変数で微分することにより次のように表わさ
れる。ただし， d, i j C 0であることに留意する。      
  00 0 0 0 0 0 0 0
,
1 1 1 1
, , , ,
( ) i j
i j j i

           
-1A
A A A A A A A A
  (5-24) 
 
5.4 5 層および 10 層せん断型建物モデルに対する最適設計例 
 本節では，本章で展開した最適ダンパー配置法を適用し，5層および10層せん断型建物モデルへの最適ダ
ンパー解を示す。建物モデル( 5,10N  ) の諸元を表5-1に示す。剛性分布は各層で同一とする。構造減衰は，
表5-1 構造物諸元 
 5層 10層 
各層質量[kg] 512000 1024000 
各層剛性[N/m] 1.559×109 1.809×109 




 図 5-2 は，(5-18)式で表わされる評価関数の設計変数に対する 1 次感度(5 層建物モデル)の変化を
図示したものである。本問題では，評価関数が層間変位に関する伝達関数の最大振幅値となる層位置
を見出す必要がある。 
図 5-3 は，ダンパーの最適配置に伴う，5 層建物モデルの層間変位伝達関数振幅の推移を全層にわ
たって図示したものである。図 5-3 より，ダンパー付加量が少ない段階では，第 1 層の層間変位伝達
関数振幅が最大となるため，評価関数としては 1 層層間変位伝達関数が選定されることになる。図
5-3 において，ダンパー総量が 4.0×107[Ns/m]付近になると，第 1 層と第 2 層の層間変位伝達関数が
ほぼ一致するようになる。この際には，評価関数が 2 層層間変位伝達関数に入れ替わることがある
ため，図 5-2 に見られるように 1 次感度関数 ,if が不連続に切り替わる結果となっている。 
 図5-4(a),(b)は，5層建物モデルにおいて最適なダンパー配置に伴う，第1層および第2層層間変位伝達関
数の設計変数 d d1 d 2 d3 d4 d5{ , , , , }
Tc c c c cc に対する 1 次感度の変化を図示したものである。図 5-2 に示し





 図 5-5(a),(b)は，5 層および 10 層建物モデルにおける最適ダンパー配置の推移を図示したものである。付
加ダンパー総量 cW は，5 層，10 層モデルでそれぞれ，7.40×107[Ns/m]，6.91×108[Ns/m]とする。これは
第 1 層が有する構造減衰の 30 倍，60 倍にそれぞれ相当する。本手法では，指定したダンパー総量における
最適配置解が得られるだけでなく，任意のダンパー付加量における最適ダンパー配置が得られる。 
 




図 5-3 ダンパー付加に対する層間変位伝達関数の最大振幅値の変化 
 
 
図 5-4 ダンパー付加に対する層間変位伝達関数の最大振幅値の変化 
 (a) 1 層層間変位伝達関数, (b) 2 層層間変位伝達関数 
 
 
図 5-5 最適ダンパー配置の推移  





として行った一つ目の手法は，最適化問題を解く上で一般的に知られている逐次 2 次計画法(=Sequential 
Quadratic Programming)である。逐次 2 次計画法は，制約付き非線形最適化問題の各反復において，部分
近似問題として 2 次計画問題を解くことにより探索方向を決定し，最適解を求める手法である。逐次 2 次計
画法では，初期点から最も近傍の最適解を探索するため，初期値依存性がある。そこで，図 5-6 では，初期
配置として全層にわたってダンパー未付加状態 d {0, ,0}
Tc  および全層にわたって付加ダンパーを均
等に配置 d { / , , / }
T
c cW N W Nc  した場合について解析を行った。図中の凡例では，それぞれ













図 5-6 最適ダンパー配置解の比較 (提案手法／逐次 2 次計画法／H∞最適設計法)  





図 5-7 ダンパーを最適に配置した際の層間変位伝達関数の比較(5 層建物モデル) 
 (a) 提案手法, (b) 逐次 2 次計画法  
 
図 5-8 ダンパーを最適に配置した際の層間変位伝達関数の比較(10 層建物モデル)   
 (a) 提案手法, (b) 逐次 2 次計画法(初期解：ダンパーなし), (c) 逐次 2 次計画法(初期解：均等配置) 
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図 5-9 評価関数の違いによる最適ダンパー配置解の比較 
(伝達関数最大振幅／伝達関数最大振幅値和)  








 図 5-11 は，ダンパー未付加時からの応答低減効果の割合(＝ダンパー付加後の最大層間変位／ダンパー未
付加時の最大層間変位)を縦軸にとり，種々の記録地震波に対して前述のダンパー配置の違いを比較したもの
である。ダンパー未付加時に比べて最適ダンパー配置解は全層にわたって効率よく応答を低減していること




図 5-10 最適ダンパー配置の種々の記録地震波に対する応答低減効果  





























































扱うかにより異なる定義となる。また，(A-5-2)式においてx， f ，FおよびGは次式で与えられる。 
 
 1 1,   , ,  .gf u  
                 
0 Iu 0x F Gu rM K M C




   maxsup iω σ ω T T  (A-5-4) 
 
ここにTは伝達関数マトリクスであり次式で定義される。  
     1s s  T H I F G  (A-5-5) 
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第 6 章 免震建物特性の不確定性を考慮した地震時応答に関するロバス
ト性評価法 
 












































検討対象とする基礎免震を有する N 層免震建物モデルを図 6-1 に示す。後述するロバスト性解析法





デル B では非線形の復元力特性を有する鉛プラグ入り積層ゴムアイソレータ(LRB)を用いる(6.6 節数
値例)。LRB は，非線形の復元力特性を有し，アイソレータそのものが減衰性能を有しているため，






度依存性については，20℃における NRB のせん断弾性係数を基準とすれば，-10℃で 10%程度上昇し，
40℃では数%程度低くなるとされている。また天然ゴムは有機物であるため，酸化劣化による経年変
 





れている。表 6-1 では，NRB ならびに主な免震ゴム積層アイソレータにおける不確定性の要因と法











定される構造物パラメター X を次のように定義し，これをインタバル変数と称する。 
 
  , ( 1, , )I c ci i i i xX X X X i NX           (6-1) 
 
ここに ( ) I はインタバル変数を示し， [ , ]a b により当該変数の下限値 aおよび上限値bが定義される。
また，(6-1)式において， ( )c ， X ， X および xN は，それぞれノミナルモデルにおける構造物
パラメターのノミナル値，インタバル変数の上側と下側の変動幅およびインタバル変数の個数を表
す。また，目的関数 f をインタバル変数 IX を用いて次のように表わすことを一般的にインタバル
拡張(Interval extension)という。 
 











上限 +10% +6% +11% +27% 
下限 -10% -5% 0% -15% 
切片荷重 
上限 +10% +23% 0% +33% 




上限 +10% +6% +10% +26% 
下限 -10% -5% 0% -15% 
すべり支承 
一次剛性 
上限 +20% +5% +15% +40% 
下限 -20% -5% 0% -25% 
2 次剛性 
上限 +50% +10% +20% +80% 





 1 11 1
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 通常の区間解析法では，目的関数 f の各変数に対する単調性を前提としており（ Inclusion 
monotonic と呼ばれる），次の制約を満たすものと仮定している。 
    1 2: , 1,2, , ( , , , )XI I I Ii i x Nf X X i N f X X X  X    (6-3) 
(6-3)式の右辺は，(6-2)式で定義した「目的関数をインタバル拡張したもの」である。(6-3)式は目的関
数 f の最大・最小値がインタバル変数の端点で生起されることを意味している。図 6-2(a)および(b)
は，インタバル変数が 2 個の場合を例として，目的関数の上下限値を与える不確定パラメターの組
み合せにおける目的関数の単調性および非単調性の違いを図示したものである。図 6-2(a)に示すよ
うに，目的関数 f が単調性を有している場合(Inclusion monotonic 仮定)には，インタバル変数の端点
の組み合せで評価される応答値の中に正解値が必ず含まれる。従って，(6-3)式の前提のもとで通常
の区間解析法における厳密解は，各インタバル変数の上限値 ci i iX X X   と下限値
c
i i iX X X   の組み合せに対して逐次応答解析を実施することにより得られ，全体での応答解析





非単調性による違い (a) Inclusion monotonic, (b) non-monotonic  
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So as to maximize / minimize ( )













  そこで本節では，Chen ら(2009)が提示した Taylor 展開による 1 次および 2 次近似を用いた区間解
析法の概要について 6.4.1, 6.4.2 節で示した上で，従来の区間解析法では想定し得なかった目的関数
の非単調性を考慮可能な新しい区間解析法を提示する。 
 
6.4.1  Taylor 展開による 1 次近似を用いた区間解析法 
 Taylor 展開による 1 次近似を用いて目的関数 f の上下限値を評価する場合，目的関数の上下限値
f ， f は次のように求められる。 
 








f f f X









f f f X

  X  (6-5a,b) 
 
ここに ,( ) iX は，ノミナルモデルにおける目的関数 f の構造物パラメター iX に対する 1 次感度  / c
i i
i X X
f X  X を表す。本論文では目的関数 f を時刻歴応答解析により得られる最大応答値とす
るため，1 次感度 , iXf は数値感度解析を用いて次式により評価する。  
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 , { ( ) ( )} / ( 1, , )i
c c
X i i i i xf f X dX f X dX i N       (6-6) 
 
(6-6)式では，各インタバル変数についてノミナル値 ciX まわりで微小増分 id X を与えた上で応答解析
を再度行う必要があるため，Taylor展開による1次近似を用いる場合の応答解析の負荷は xN である。 
 
6.4.2  Taylor 展開による 2 次近似を用いた区間解析法 
 Taylor 展開による 1 次近似を用いる方法は，応答解析の負荷を大幅に抑えることが可能である。し
かしながら，Taylor 展開による 1 次近似は，不確定性の度合いが大きい場合には正解値に対する誤差
が大きくなる傾向にあり，一般には目的関数の上下限値幅を過大に評価するため信頼性に乏しい。一
方，Taylor 展開による 2 次近似を用いて目的関数を近似することによりロバスト性評価の精度の向上

















N N c c
X X i i j ji j
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  (6-7) 
 
ここに ,( ) i jX X は，目的関数 f の構造物パラメター iX および jX に対する 2 次感度 2
,
/ c c
i i j j
i j X X X X
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i jc c c c
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                 
  (6-8) 
 
ここに ˆ ( )if X は，目的関数 f をインタバル変数 iX のみの関数とみなしたものであり， iX 以外のイ
ンタバル変数は全てノミナル値としている。(6-8)式における応答解析の負荷は，対角成分について
は 2 xN であり，非対角成分は
23( ) / 2x xN N である。従って，Hessian 行列を数値感度解析により
評価する場合では，勾配ベクトルを評価する場合に比べて応答解析の負荷が大幅に増大する。また， 








 ** 2, ,1





X i i X X i iif f f X X f X X
       X X   (6-9) 
 
(6-9)式では，各インタバル変数 iX による目的関数の変動項が独立している。例えばインタバル変数





      1 1 1 21 1 , 1 , 12 1 11, , , 2xc c c cX X XNf X X X f X X f X X       (6-10) 
 
(6-9)式で表わされる目的関数の上下限値を求めるには， if  ( 1, , )xi N  の最大値および最小値を
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  (6-11) 
 








 目的関数 f を最大化（もしくは最小化）する構造物パラメターの分布を推定することができれば，
時刻歴応答解析による再解析を実施することで構造物の応答に関するロバスト性を高精度に評価す
ることが可能となる。ここでは非対角項を無視した 2 次までの Taylor 展開により近似された目的関
数 f を用いて，その極値を与える構造物パラメターを見出すことを考える。 
 (6-10)式のように表わされるインタバル変数 iX ( 1, , )xi N  に対する目的関数の変動項 ( )if X に
おいて， ci iX X を未知変数 :i i idX dX X と見なせば， ( )if X は次のように書き換えることがで
きる。ただし，次式で表わされる  i if dX は， ci i idX X X  と座標変換を行っているため(6-10)式
で定義した関数形とは異なるが，簡単のためここでは同じ関数形を用いる。 
  
    2 2, , , , ,1 / / 2
2 i i i i i i i i
i i X X i X X X X X Xf dX f dX f f f f      (6-12) 
 
ここで ( )i if dX は idX に関する 2 次曲線となっており， f が最大もしくは最小となる場合の id X を
陽に導くことが可能である。例えば， , 0i iX Xf  の場合では， if の最大値を与えるインタバル変数 ˆ iX
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c
i i i X X X X X X i
c
i i X X X X X X i
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X X X f f f f X
X X f f f f X
               
  (6-13) 
 
(6-13)式より， id X を決定するためには勾配ベクトル , iXf および Hessian 行列(但し対角成分のみ) 
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, i iX Xf が必要である。 , iXf および , i iX Xf を評価する方法としては，ノミナルモデル（基準点）を固定
し基準点周りで算定する方法が考えられる。しかしながら，上述の方法で評価される , iXf および
, i iX Xf は，対象とするインタバル変数以外の不確定パラメターがノミナル値であるためインタバル変
数の相互関係を考慮することが困難である。 
 ここでは，各次の感度を評価する基準点を随時更新する方法(=Updated Reference Point 法)を提示す
る。目的関数の上限値を評価する URP 法のフローチャートを図 6-3 に示し，各ステップにおける詳
細を下記に記述する。 
Step1 目的関数 f のノミナルモデル（基準点）周りの勾配ベクトル  , 1, ,iX xf i N  を算定する。 
Step2 勾配ベクトルの絶対値  , 1, ,iX xf i N  を降順に並び替える。対応するインタバル変数を
A A1 A{ , , }xNX XX  とする＊。 
 （＊この操作により目的関数 f の変動に大きな影響を及ぼす構造物パラメター X を明らかに
することが可能となる。） 
Step3 
kAX に対する 2 次感度 , Ak AkX Xf (=スカラー量)を算定する。 1k  の場合には評価点はノミナル
モデルにおける基準点であり， 2k  の場合には評価点を更新しているため
kAX に対する 1 次
感度 , AkXf も再評価する。 
Step4 Taylor展開による2次近似で表わされる目的関数 **f の変動項  kk Af X を最大化する ˆ kAX を
導く。 
 








Step6 1k k  とし， xk N まで Step3 から Step6 を繰り返す。 
Step7 全てのインタバル変数を更新後に時刻歴応答解析による再解析を実施し，目的関数の上限値
を評価する。 




度を計算する必要があるため，6.4.2 節で示した方法に比べて応答解析の負荷が約 3 倍程度大きくな
る。図 6-4 では，インタバル変数が 2 つの場合について，URP 法の概略を図示する。 
 





は，本提案手法(URP 法)の有効性を示すために，種々の方法(Taylor 展開による 1 次近似，2 次近似，
正解値)と比較する。正解値としては，(6-4)式で表わされる問題を制約付き最適化問題とし，逐次 2










表 6-2 に 20 層（N=20）上部構造物および免震層の諸元を示す。上部構造物の 1 層あたりの質量は
1024 [t]とし，免震層の質量は上部構造 1 層の質量の 3 倍に相当する 3072[t]とする。このとき上部構
造物の単位床質量を 1.0 [t/m2]とすれば平面プランは，32 [m]×32 [m]に相当する。上部構造物質量は
全層で一様（=m）とする。上部構造物の層剛性 fk は，免震層固定時の 1 次モードが直線形で与えら
れると仮定し，次式で求める。 
 
       2f 11 1 1    1, ,
2i
k N N i i m i N        (6-16) 
 
1 は，免震層固定時の上部構造物の 1 次固有円振動数であり，ここでは 3.93 [rad/s](=1次固有周期が
1.60s)とする。尚，上部構造物は，弾性範囲で挙動するものとする。 
 免震層の層剛性は上部構造物を剛体とみなし，免震層を含めた建物全体の総質量 EW を 1 質点とみ
なす振動系において 1 次固有円振動数 0 が 1.57 [rad/s](=1 次固有周期が 4.00s)となるように設定する。
従って，免震層に要求される水平剛性 0k は次式となる。  
 20 0 Ek W   (6-17)  









 0 /R Rk A G T   (6-18) 
 
ここに RA ，G および RT は，アイソレータの総断面積，ゴムのせん断弾性係数および積層ゴムの総
厚である。(6-17)式および(6-18)式が等価であるとすれば，長期面圧 R は次式で求められる。  
 20/R RgGT    (6-19)  
ここに g は重力加速度を表す。 (6-19)式において 0.2[m]RT  ， 20.39[N/mm ]G  とすれば，
29.74 [ N/mm ]R  となる。これは一般的な NRB の長期許容圧縮面圧以下である。また，(6-18)式
より，指定した免震性能に要求される免震層剛性からアイソレータの総断面積が規定される。本数
表 6-2 免震建物の諸元 
 上部構造物 免震層 
質量[t] 1024 3072 








値例ではアイソレータの径は 1100 とし，これを 28 基設置することに相当する。 




 本節においてばらつきを考慮する不確定パラメター X は，免震層におけるオイルダンパーの減衰
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6.5.3 入力地震動 
 本節における不確定性解析で用いる入力地震波は，地動最大速度が 50kine となるように基準化し
た代表的な記録地震波 4 波およびレベル 2 相当の模擬地震波とする。各地震波（以後，地震波番号 1
～5 で表わす）の特性を表 6-3 に示し，加速度波形を図 6-5 (次頁) に示す。 
 














( 3, , 2)
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   (6-20a,b) 
 
(6-20)式において， i は不確定パラメターのインタバル番号を表し， 1i  は免震層のオイルダンパー
の減衰係数 0c ， 2i  は免震層の剛性 0k を表す。ここで 0k は，正側と負側で変動幅を非対称とする。
これは，経年変化による積層ゴムの硬化に起因してアイソレータの剛性が増大するためである。ま
た， 3, , 2i N  は上部構造の減衰係数 fc ， 3, ,2 2i N N   は上部構造の層剛性 fk を表す。 
 図 6-6 は，各入力地震波に対する免震層水平変位の時刻歴最大応答値のばらつきに関する区間解析












 URP 法およびその他の区間解析法により得られた結果をそれぞれ比較し，URP 法により得られる
目的関数の上下限値に関する精度検証を行う。図 6-7(a),(b)は，それぞれの区間解析法で得られた免
震層最大水平変位の上下限値の正解値に対する誤差(＝正解値との差を正解値で除した値)を，対数表
記で図示したものである。Taylor 展開による 1 次近似および 2 次近似の方法でも目的関数の上下限値
をある程度は予測することが可能であるといえるが，地震波によっては誤差が 10%程度生じるもの













4.59 5.07 3.32 0.90 2.41 
地震波番号 1 2 3 4 5 
 
 






 図 6-8 は，Taylor 展開による 2 次近似，URP 法および制約付き最適化問題として正解値とみなした
SQP 法により得られた免震層最大水平変位の上限値を与える不確定パラメターの変動分布を示して
いる。横軸は，それぞれのインタバル変数のノミナル値からの変動率を-1 から 1 に割り当てたもの
である。横軸で-1 となる場合は，インタバル変数 iX が下限値 iX をとった場合がクリティカルなケー
スとなることを意味し，横軸で 0 となる場合は，インタバル変数 iX がノミナル値であることを表す。
また，図 6-8 において縦軸は，(6-14)式で定義したインタバル変数の番号を表す。即ち，インタバル
変数番号 1 および 2 が免震層減衰係数および免震層剛性に相当し，インタバル変数番号 3 から 22 ま
では上部構造物の構造減衰係数，インタバル変数番号 23 から 42 は上部構造物の剛性を表す。 
 図 6-8(a)では，Taylor 展開による 2 次近似を用いた区間解析法において目的関数の変動は，それぞ
れのインタバル変数の端点により評価されるため，インタバル変数が中間値をとることはない（必ず
 
図 6-6 構造物パラメターのばらつきに対する免震層最大水平変位応答の上下限推定値 
 
 
図 6-7 種々の方法による免震層最大水平変位に関する区間解析結果の正解値からの誤差 
(a) 上限値の誤差, (b) 下限値の誤差 
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端点の組み合せにおいて解を探索する）。一方，URP 法および SQP 法では，目的関数の非単調性を
考慮し，インタバル変数の変動区間内において目的関数を最大化するインタバル変数のクリティカ
ルな組み合せを見出すことが可能である。 
 図 6-8(b)より，免震層減衰係数 0c はいずれの地震波においても下限値をとった場合がクリティカ
ルである。一方，地震波番号 1, 3 および 5 では，免震層剛性 0k はインタバル変数の領域内に解が存
在する。図 6-8(c)の結果と比較すれば，地震波番号 3 および 5 では良好に一致しているといえる。ま




図 6-8 免震層最大水平変位の上限値を与える構造物パラメターの比較 







 図 6-9 は，各区間解析法および SQP 法による不確定性解析の所要時間を図示したものである(CPU: 





6.5.5  頂部絶対加速度応答に関する不確定性解析 
 本節では，目的関数を頂部絶対加速度応答の最大値とした場合の不確定性解析を行う。免震建物
のモデルパラメター，ばらつきの度合いおよび入力地震動については前節までの数値例と同様であ
る。図 6-10 は，図 6-6 と同様に各入力地震波に対する頂部絶対加速度応答の最大値の上下限値を
種々の区間解析法により評価した結果を比較したものである。 
 図 6-10 より，地震波番号 2 に対して上限値の変動が最も顕著であり，ばらつきを考慮した際の応
答上限値は，ノミナル応答値の 1.42 倍となっている。地震波番号 2 の上限値に関しては，いずれの




おいては，URP 法により得られた応答上限値が SQP 法による結果を上回っている。URP 法では，最
終的に評価される応答上限値を時刻歴応答解析の結果に基づき評価するため，地震波番号 3 において
は SQP 法で得られた結果よりクリティカルな不確定パラメターの組み合せが存在すると言える。 
 図 6-11(a),(b)は，図 6-7 と同様に，各区間解析法で得られた頂部絶対加速度応答の最大値の上下限
値の正解値に対する誤差を図示したものである。URP 法により得られる上限値については，地震波
番号 3 を除いてほぼ全ての地震波において正解値との誤差が 0.1%程度以下に抑えられており，極め
 
図 6-9 種々の解析法における解析時間の比較 
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図 6-10 構造物パラメターのばらつきに対する頂部絶対加速度応答の最大値の上下限推定値 
 













6.6 弾塑性応答に対する URP 法の精度検証 
6.5 節で扱った数値例では，免震アイソレータとして天然ゴム系積層ゴム(NRB)を採用し，免震層
 
図 6-12 頂部絶対加速度の上限値を与える構造物パラメターの比較 
















型でモデル化される。本節で扱う LRB の復元力特性を図 6-13 に示す。バイリニア型の履歴特性を有
する LRB の水平免震性能は，2 次剛性 dK と切片荷重 dQ により特徴づけられる。変形レベルが小さ
い領域では，鉛プラグによる水平剛性が卓越している。一方，鉛プラグの降伏後では，積層ゴムに
よる水平剛性が発現するため，鉛プラグ降伏後の 2 次剛性 dK は次式で与えられる。  
 / /d r r r p p rK A G h A G h   (6-21) 
 
 
図 6-13 鉛プラグ入り積層ゴムアイソレータの復元力特性（バイリニア型） 
 










ここに , , , ,r p r p rA A G G h は，積層ゴムにおけるゴム部の断面積，鉛プラグの断面積，積層ゴムのせ
ん断弾性率，鉛プラグのせん断弾性率，ゴムの総厚をそれぞれ表す。一般的に rG および pG はひず
み依存性を有しているが，ここでは簡易のためひずみ依存性を考慮しない。初期剛性(除荷剛性) 
eK は 2 次剛性に対する比率で与え，ここでは / 13e dK K  とする。また，LRB の切片荷重 dQ は，
鉛プラグの降伏応力 p と関連付けられ，次式で与えられる。  
 d p pQ A   (6-21) 
 










 本節においてばらつきを考慮する構造物パラメター X は，LRB の 2 次剛性 dK ，LRB の初期剛性
eK ，上部構造物の構造減衰係数 fc および上部構造物の層剛性 fk とし，本節におけるインタバル数
IX を次のように表わす。 
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表 6-1に示したようにLRBにおいて不確定性を考慮すべき特性として，2次剛性および切片荷重が挙
げられるが(日本免震構造協会, 2010)，切片荷重の変動が免震層の水平変位応答に及ぼす影響はほと

















 図 6-14は，入力波El Centro NS (1940) (但し最大速度 50cm/sで正規化）に対してLRBの 2次剛性 dK
を変化させた際の免震層の最大水平変位を逐次応答解析により評価したものである。同図中には，
ノミナルモデル(ノミナルモデルに対する 2次剛性の変動比=1)において感度解析を実施して得られる
Taylor 展開による 2 次近似曲線も図示している。図に示すようにノミナルモデルにおける 2 次剛性
dK に対する 1 次感度(＝勾配ベクトル)は正の勾配となっている。従って，Taylor 展開に基づく不確




図 6-14 LRB の 2 次剛性の変動に対する免震層最大水平変位の変化と 2 次近似の比較 
  
図 6-15 2 次剛性の変動比 の変化に対する免震層水平変位の時刻歴と復元力の比較 






しないことがわかる。従って，前節までに展開してきた Taylor 展開による 2 次近似を用いる不確定
性解析法を弾塑性応答に対して適用することは精度上問題があると考えられる。 
 図 6-15 は，ノミナルモデルに対する 2 次剛性の変動比が 0.85，0.95 および 1.27 の場合における免
































と考えられる。後節の数値解析例では，基準点の更新を行わない方法(ここでは Fixed Reference Point 
法と呼称：以下 FRP 法)についても比較する。FRP 法による不確定性解析のフローチャートを図
6-17(b)に記す。図 6-17 において，URP 法および FRP 法の特徴を比較すれば， URP 法ではノミナル
モデル周りでの勾配ベクトルの評価やシステム行列の更新が必要になり計算機への負荷が増大する。
URP 法における弾塑性応答解析の回数は，不確定パラメターの個数 XN とすれば， 4 XN となる(ノ
ミナルモデルにおける勾配ベクトルの算定= XN ，各不確定パラメターの上下限値およびノミナル値
に対する応答値= 3 XN )。一方，FRP 法では，各不確定パラメターにおける上下限の端点に対する応
答値を評価すればよく，弾塑性応答解析の回数は 2 XN となる。 
 
6.6.4 免震層水平変位応答に関する不確定性解析  
 
図 6-17 2 次多項式近似を用いる不確定性解析法のフローチャート 
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    (6-24a,b) 
(6-24)式において， i は不確定パラメターのインタバル番号を表し， 1i  は LRB の 2 次剛性 dK ，
2i  は LRB の初期剛性 eK をそれぞれ表わす。ここで dK は，表 6-1 に従って正側と負側で変動幅を
非対称とする。これは，積層ゴムが経年変化により硬化するためである。また， 3, , 2i N  は上部
構造の減衰係数 fc ， 3, ,2 2i N N   は上部構造の層剛性 fk を表す。 
 図 6-18 は，免震層水平変位の時刻歴最大応答値に関する不確定性解析の結果を各入力地震波で比
較したもので，同図中には構造物パラメターがばらついた際の免震層最大水平変位応答の上限値を


















 図 6-18 より，Taylor 展開による 1 次近似と再解析法を組み合せた不確定性解析では，Tomakomai
波においてノミナル値を下回る結果となっている。またその他の地震波についても，2 次多項式近似
を用いる URP 法や FRP 法の結果に対して目的関数の上限値を過小に評価している。一方，目的関数
を 2次多項式で近似することで目的関数の非単調性を想定する本手法は，Taylor展開による 1 次近似
に比べて目的関数の上限値をより大きく推定しており，不確定性解析法としてより高信頼性を有し
ていると言える。また，図 6-19 において，基準点の更新を行わない FRP 法の結果は，URP 法の方法
とほぼ同レベルの応答値を出力しており，本数値例に関しては FRP 法でも十分な精度で不確定性解
析を実施することが可能である。 
 図 6-19 は，それぞれの不確定性解析法で得られた目的関数の上限値を与えるインタバル変数の分
布を図示したものである。Taylor 展開による 1 次近似を用いた方法では，ノミナルモデル周りにおけ
る勾配ベクトルにより不確定パラメターの上下限の端点のいずれかにおいて目的関数の変動の増減
を判定するため，不確定パラメターの上下限値の組み合せが得られている。一方，2 次の多項式近
似を用いる URP 法および FRP 法では，2 次の多項式で近似された目的関数の変動項の極値を与える
不確定パラメターを不確定パラメターの変動領域内においても探索するため，図 6-19 では多くの不
 
















図 6-20 免震層水平変位の時刻歴の比較 (a) ノミナルモデル， (b) 上限値を与える最悪モデル 
 
図 6-21 鉛プラグ入り積層ゴムアイソレータの復元力の比較 






と考えられる構造物パラメター，すなわち免震層を構成する LRB の 2 次剛性および初期剛性の変動
のみを考慮した MCS を実施する。尚，上部構造物の構造物パラメターに関しては，ノミナル値で固
定することとする。 
 図 6-22 は，免震層の構造物パラメターの変動に関する MCS の結果と，免震層の構造物パラメター
の変動のみを考慮した際に得られる変動区間の端点の組み合せ(＝LRB の 2 次剛性および初期剛性の
ばらつきの上下限値の組み合せ:4 通り) における Tomakomai EW に対する応答解析結果を比較した
ものである。図 6-22 より，LRB の 2 次剛性および初期剛性の変動に対して免震層最大水平変位は単
調性を有しており，それぞれの変動区間の端点の組み合せにおいて目的関数の上限値が得られる。図
6-22 より，Tomakomai EW では LRB の 2 次剛性および初期剛性いずれも下限値の場合がクリティカ
ルであり，その時の目的関数の上限値は 0.489m となっている。これは，本提案手法で得られた上限
値を下回っており，本提案手法により得られた応答上限値が妥当であることを示唆している。 
 また，表 6-5 は，LRB の 2 次剛性および初期剛性のみの変動を考慮した際の区間解析の結果と図
6-18 で得られた不確定性解析(FRP 法) の結果についてその他の地震波についても検討した結果をま
とめたものである。太字は LRB のみの特性変動を考慮した際の区間解析による目的関数の上限値で











図 6-22 免震層の特性変動に対する免震層最大水平変位に関する MCS 
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表 6-5 LRB の特性変動に対する区間解析の結果と不確定性解析の結果の比較 
LRB 
 2 次剛性 
上限 下限 
不確定性解析
(図 6-19 FRP) LRB  
初期剛性 
上限 下限 上限 下限 
El Centro NS 0.150 0.189 0.144 0.156 0.180 
Taft EW 0.204 0.216 0.218 0.236 0.237 
Hachinohe NS 0.230 0.231 0.206 0.194 0.231 
Tomakomai EW 0.280 0.309 0.420 0.489 0.502 











例えば，6.5 節および 6.6 節で用いた免震建物モデル(=上部構造物は同一で免震アイソレータの種
別が異なる)の免震層最大水平変位のノミナル値はほぼ同レベルである(図 6-7 および図 6-18 を参照)。 
 
図 6-23 免震アイソレータの違いによる上部構造物の最大絶対加速度応答の比較 
(a) NRB 基礎免震(28 基)+オイルダンパー, (b) LRB 基礎免震(23 基)  
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一方，各地震波に対する上部構造の絶対加速度の最大応答値を比較すれば(図 6-23)， LRB のみで構










6.7.1 NRB および LRB による基礎免震を有する免震建物モデルの特性 
本節で扱う免震建物モデルでは，6.6 節で扱った免震建物モデルにおいて，23 基の LRB の一部を
NRB に置き換える。ここでは，LRB15 基，NRB8 基を併用する場合を想定する。LRB の諸元につい
ては，前節と同様に与える。一方，NRB については外径を 1100mm とし，ゴム総厚を LRB と同様
に与える。本数値例で扱う基礎免震を構成する各々のアイソレータの諸元を表 6-6 に示す。 
上部構造物については，6.5 節と同様に扱う。上部構造物の諸元については表 6-2 に記している。
また，免震層の振動制御のためにオイルダンパーを導入する。免震層のオイルダンパーの減衰係数は，
上部構造物を剛体とみなした際に，NRB および LRB の二次剛性による水平剛性から算定される 1 次
減衰定数が 0.1 となるように与える。付加ダンパーの減衰係数で比較すれば，本節で扱う数値例にお
ける付加ダンパーの減衰係数は，6.5 節で扱った数値例のおよそ 40%程度となっている。 
 
6.7.2 ばらつきを考慮する不確定パラメター 
 本節においてばらつきを考慮する不確定パラメター X は，免震層におけるオイルダンパーの減衰
係数 0c ，免震層の NRB によるアイソレータ剛性 0k ，LRB の 2 次剛性 dK ，LRB の初期剛性 eK ，上




  0 0 f f, , , , ,I I I I I I Iedc k K KX c k  (6-25) 
 
表 6-6 免震アイソレータの諸元 
 NRB LRB 
ゴム外径[mm] 1100  
ゴム総厚[mm] 252 
ゴムのせん断弾性係数[N/mm2] 0.390 0.385 
鉛プラグ径[mm]  200 
鉛プラグせん断弾性係数[N/mm2]  0.588 
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    (6-26a,b) 
i は不確定パラメターのインタバル番号を表し， 1i  はオイルダンパーの減衰係数， 2i  は NRB の
アイソレータ剛性， 3i  は LRB の 2 次剛性 dK ， 4i  は LRB の初期剛性 eK をそれぞれ表わす。ま
た， 5, , 4i N  は上部構造の減衰係数 fc ， 5, ,2 4i N N   は上部構造の層剛性 fk を表す。 
 
6.7.3 ノミナルモデルにおける免震性能の比較 
本項では，6.7.1 節で与えた免震建物モデルの地震時最大応答に関する免震性能を 6.5 節および 6.5
節で扱った免震建物モデルと比較し，本節で扱う免震建物モデルの免震性能を検証する。表 6-7 は，
各地震波に対する免震層最大水平変位および頂部絶対加速度応答の最大値の5波平均値と5波のなか
での最大値を 3 つの免震建物モデルでそれぞれ比較したものである。表より，6.6 節で扱った数値例
では，LRB のみの構成からなる免震建物モデルの免震層水平変位の最大応答レベルが 6.5 節で扱った
NRB およびオイルダンパーの構成からなる免震建物モデルと同等であることが確認できる。表 6-7







表 6-7 それぞれの免震建物モデルの地震時応答(レベル 2)の比較 
(ノミナルモデルにおける最大応答値) 
 NRB(28 基) 























(El Centro NS) 
4.44 
(El Centro NS) 
3.52 





図 6-24 は，LRB, NRB およびオイルダンパーで構成された基礎免震を有する免震建物モデルにお
ける免震層最大水平変位に関する不確定性解析の結果を図示したものである。図 6-24 では，前節と
同様に(a) Taylor 展開による 1 次近似・再解析, (b) 2 次多項式近似による URP 法，(c) 2 次多項式近似
による FRP 法で評価した結果とノミナル値をそれぞれ比較する。 
図 6-24 より，前節で得られた結果とほぼ同様な傾向がみられる。例えば，Taylor 展開による 1 次
近似と再解析法を組み合せた不確定性解析では，Tomakomai EW においてノミナル応答値を下回る
応答上限値が得られており，構造物パラメターのばらつきに対する目的関数の上限値を評価できてい
ない。一方，2 次多項式近似による URP 法や FRP 法では，ほぼ全ての地震波について応答上限値が
一致している。但し，El Centro NS については，URP 法の結果がノミナル応答値とほぼ同レベルと
なっており，応答上限値の評価に問題がある。表 6-8 は，図 6-24 で得られた結果の妥当性を検証す
るために，免震層の構造物特性(= 0c , 0k , dK , eK ) のばらつきのみを考慮した際の通常の区間解析
による結果をまとめたものである。但し，前節で示した例では免震層における構造物パラメターにお
ける不確定パラメターが 2 種(=LRB の 2 次剛性 dK および初期剛性 eK ）であったため，区間変数の
 
図 6-24 構造物パラメターのばらつきに対する免震層最大水平変位応答の上限値の推定 
 






(図 6-24 URP) 
不確定性解析 
(図 6-24 FRP) 
El Centro NS 0.193 0.163 0.190 
Taft EW 0.216 0.218 0.216 
Hachinohe NS 0.226 0.226 0.224 
Tomakomai EW 0.474 0.478 0.476 
BCJ-L2 0.216 0.269 0.270 
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端点の組み合せは 4 通りであるのに対して，本数値例では区間変数の端点の組み合せは 16 通りとな
る。不確定パラメターの個数に応じて区間変数の端点の組み合せは指数関数的に増大するため，上部
構造物の構造物パラメターの特性変動を含めた不確定性解析は，従来の区間解析法では困難である。 

















表 6-9 は，NRB，LRB およびオイルダンパーで構成される基礎免震を有する免震建物モデルにお
ける頂部最大絶対加速度応答のノミナル値，免震層のみの特性変動を考慮した従来の区間解析により
得られる応答上限値，免震層および上部構造物の構造物パラメターのばらつきを考慮した本提案手法
(URP 法, FRP 法) により得られた応答上限値をそれぞれ比較したものである。入力波は，絶対加速度
応答が大きい標準 3 波とする。表 6-9 より，頂部絶対加速度応答に関しては，上部構造物の構造物パ
ラメターのばらつきの影響が顕著に現れていることが確認できる。すなわち，免震層のみばらつきを
考慮した際の応答上限値は，ノミナル応答値に対して 3 波平均で 7.3%の増大となっている。一方，
上部構造物の構造物パラメターのばらつきを考慮した URP 法により評価される応答上限値は，ノミ










URP 法 FRP 法 
El Centro NS 3.52 3.76 4.28 4.37 
Taft EW 3.27 3.51 4.26 3.06 

























2) 勾配ベクトルおよび Hessian 行列を評価する基準点を更新する URP 法の提案 
目的関数を最大化（もしくは最小化）する不確定パラメターの組み合せを高精度に見出すには，
Taylor 展開による 2 次近似で表された目的関数を最大化 (もしくは最小化）する不確定パラメターを
求めた上で，不確定パラメターの変動に応じて現在の状態から目的関数の基準点を更新するUpdated 
Reference Point (URP)法が有効であることを示した。URP 法では，目的関数の基準点が更新された際
に，対象とする不確定パラメターに対する現在の基準点まわりにおける各次の感度を逐次評価する必


































る目的関数の変動を 2 次の多項式近似を用いる方法を提示した。2 次の多項式近似で表される目的関
数の変動に対してその極値を与える不確定パラメターの組み合わせを解析的に見出すことで，弾塑性
系に対しても URP 法が適用可能であることを示した。 
LRB 基礎免震を有する免震建物の免震層水平変位については，地震波によりばらつきの影響の程
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第 7 章 結論 
 
 本論文の概要および得られた結論を以下にまとめる。 
 第 1 章は序論であり，地震動の多次元性に関する不確定性，入力の不確定性を考慮した最適ダン
パー配置問題および構造物特性の不確定性を考慮したロバスト性評価法について言及し，本論文の目
的および意義について述べている。  
 第 2 章では，地震動の多次元性に起因して存在する不確定性について分析を行った上で，2 方向の
地動成分間の相関関係に関する極限外乱問題の定式化およびその解法を提示している。具体的には，
まず種々の記録地震波の水平 2 方向地動加速度の成分間のクロススペクトル密度関数(以下，Cross 





 本極限外乱問題においては，入力外乱モデルとして包絡関数 ( )c t と平均 0 の定常ガウス確率過程
に従う確率変数 ( )w t の積で与えられる確率論に基づく非定常入力地震動モデルを採用している。多
次元性を考慮した応答量として対象とする評価関数は，2 方向水平同時入力を受ける柱頭縁応力の 2
乗平均応答としている。水平 2 方向同時入力問題において入力の相関関係が応答に及ぼす影響を考
慮し，構造物にとって応答が増大する最悪な入力の相関関係を与える Cross PSD 関数を見出すこと
が本極限外乱問題の特徴である。具体的には，各方向の地動外乱群の周波数特性をそれぞれの加速度
成分の Auto PSD 関数により規定したもとで，2 乗平均応答における入力成分間の相関に関連する項
が，入力加速度成分の Cross PSD 関数の実部(=Co-spectrum)および虚部(Quad-spectrum)を独立変
数として表される定式化を行っている。水平 2 方向同時入力問題を扱う上で，地動主軸の存在を仮
定している Penzien-Watabe モデルを拡張した拡張 Penzien-Watabe モデルを提案し，これを本極限
外乱問題に適用している。本入力モデルでは，地動主軸方向における地震動の PSD 関数 ( )1zS ω と
( )2zS ω を規定し，地動主軸と建物軸のなす角θ を一つの変数と見なす。 ( )1zS ω に対する ( )2zS ω の
比を orgγ とすれば，建物軸に入力される地動成分は， orgγ とθ の関数で表わされ，これらの地動成
分間のコヒーレンス関数も orgγ とθ の陽な関数で表される。コヒーレンス関数は，Cross PSD 関数
と Auto PSD 関数の比率で定義されており，本入力モデルを扱う場合では，対象とする応答量の相
関に関する項を評価する際にコヒーレンス関数を Cross PSD 関数の制約条件に付加している。 
 第 2 章で提案する極限外乱問題においては，2 方向地動成分間の Cross PSD 関数は，2 乗平均応答
を与える時刻 t および振動数ω の関数となっている。対象とする応答量を最大化する最悪な Cross 
PSD 関数を決定するために，時間と振動数の関数である応答の相関に関する項を，時間ステップご
とに振動数に関して最大化を行っている。振動数領域での最大化における被積分項は，未知変数であ
る Cross PSD 関数の実部および虚部が構造物特性を表す確定値と互いに内積の関係にあることを明
らかにし，これを最大化する明快な方法を提示している。これにより時々刻々変化する多成分入力地
震動成分間の最悪な相関関係を厳密に見出すことが可能となっている。  
 第 3 章では，地震動外乱群の振動数特性を特徴づける地動加速度の Auto PSD 関数を規定せず，
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任意の振動数特性を有する Auto PSD 関数を有する外乱群（モデルフリー地震動と呼称）を対象と
し，水平上下同時入力を受ける平面骨組における梁端部曲げモーメント応答に関する極限外乱問題を
提示している。ここでは，非定常模擬入力地震動のパラメターである確率変数 ( )w t を決定づける
Auto PSD 関数が任意の振動数帯域で有限のパワーを有する矩形 PSD 関数で与えられると仮定して




均応答における相関項を最大化する最悪な振動数帯域の組み合せ，すなわち最悪な Auto PSD 関数
の組み合せを見出す方法を提案している。各方向の Auto PSD 関数が矩形で与えられる場合に限れ
ば，各方向の Auto PSD 関数の相乗平均の振動数域での積分値（パワー）を最大化するような最悪
な振動数帯域は，水平もしくは鉛直方向の矩形 PSD 関数の振動数帯域が建物モデルの各方向の 1 次
固有円振動数の差の 2 倍に等しく，かつ他方の方向の矩形 PSD 関数の振動数帯域が限りなく小さい
時に極大となることを明らかにしている。 
 また，水平および鉛直方向の固有円振動数の組み合せの違いが各方向の入力成分の相関による応答
増加に及ぼす影響について，各方向の Auto PSD 関数の振動数帯域をパラメターとした数値解析を
行っている。建物モデルの水平および鉛直方向の固有円振動数が近接するモデルでは，各方向の入力










える Cross PSD 関数をそれぞれ求めている。本手法により生成された多次元入力地震動は，対象と
する構造物の各方向の最大応答をほぼ同時刻に励起させる極限的な入力となっていることを確認し
ており，本極限外乱法の有用性，実用性を示しているといえる。  



















 本最適設計問題における評価関数は，層間変位の 2 乗平均応答の総和であり，振動数領域による
定式化により陽に表現することが可能である。そこで，評価関数の設計変数に対する勾配ベクトル(1
































 第 6 章では，入力のみならず構造物特性の不確定性を考慮することを目的とし，不確定性解析手
法の一つである区間解析法では扱うことが困難であった目的関数の非単調性を有する問題に対して
も有効な新しい区間解析法(Updated Reference Point 法)を構築しており，免震建物の免震性能に関する
不確定性解析の数値例を通して URP 法の優位性を示している。 
















 数値例では，基礎免震を構成するアイソレータの種別が異なる 3 つの免震建物モデル(: (A)天然ゴ
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